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RESUMEN 

En este trabajo se evalua la vulnerabilidad sismica de un edificio tipico de 
mamposteria no reforzada de 6 niveles de la zona del “Eixample” en Barcelona (Espana). La 
vulnerabilidad sismica se define en funcion del punto de interseccion de los espectros de 
capacidad y demanda y de los 1 unites de los estados de dano propuestos por Calvi (1999). La 
demanda sismica se obtiene a partir del espectro elastico de respuesta propuesto en la 
normativa sismorresistente NCSE-94 que ha estado vigente durante los ultimos 8 anos (1994 - 
octubre 2002). Se utiliza un modelo de macro elementos propuesto por Brencich y 
Lagomarsino (1998) para representar la estructura, el cual se encuentra incorporado en un 
programa de ordenador (TREMURI) que permite a su vez determinar la capacidad sismica de 
la estructura mediante un analisis estatico no lineal. Para considerar las incertidumbres en 
algunos de los parametros del modelo, se utiliza el metodo de simulacion por Monte Carlo, 
realizando un total de 100 analisis a partir de los cuales se obtiene la capacidad media de la 
estructura. 

Los resultados ponen en evidencia la alta vulnerabilidad de este tipo de estructuras y 
muestran claramente la necesidad de aplicar la normativa sismica en la ciudad de Barcelona, 
tal y como lo- demuestran los cambios incluidos en la reciente normativa de diseno 
sismorresistente (NCSE-02). 

1. INTRODUCCION 

En Barcelona existe un interes creciente en evaluar la vulnerabilidad sismica de la 
ciudad, motivada por la discusion en los ultimos anos sobre la aplicacion de la Norma Sismica 
Espanola NCSE-94. Si hasta 1994, de acuerdo con la normativa P.D.S-1, Barcelona tenia 
usignada una intensidad de VII en la escala MSK y se requeria de un diseno sismo resistente. 
a normativa NCSE-94, la cual estuvo vigente durante casi 8 anos, le asigno una aceleracior 
:e 0.04 g para la cual no se requeria diseno sismo resistente de los edificios. 



Fecha de reception del articulo: Enero 200 



92 



Ricardo Bonett, Andrea Penna, Sergio Lagomarsino, Alex Barbat, Lluis Pujades y Rosangel Moreno 



Durante los ultimos 12 afios se han llevado a cabo varios estudios de evaluacion de la 
vulnerabilidad y del riesgo slsmico existente en la ciudad (Caicedo, 1993), (Yepez,1996), 
(Barbat et al., 1996), (Mafia, 1997), (Chavez, 1998), (Mena, 2002), que han puesto de 
manifiesto una alta vulnerabilidad de los edificios y un riesgo slsmico no despreciable. Todos 
estos hechos permiten pensar que hacen falta estudios mas detallados. 

Una zona emblematica del centro de la ciudad, con un importante valor historico, 
arquitectonico y cultural es el “Eixample” que fue proyectada a mediados del siglo XIX, 
como consecuencia directa de la expansion de la ciudad, luego de ser derribadas las murallas 
que la cercaban (1858-1868). Esta zona fue construida segun el disefio urbanlstico del famoso 
ingeniero civil Ildefonso Cerda, cuyo proyecto final fue aprobado en 1860 (Mafia, 1997). En 
1888 se celebro en Barcelona una gran exposicion Universal en la zona del Arco del Triunfo 
que dio un gran impulso al crecimiento y embellecimiento de la ciudad. Durante el periodo 
comprendido entre 1875 y 1900 que ha sido identificado como el de mayor crecimiento, se 
construyeron casi 10.000 edificios (cerca del 15 % de la ciudad actual). A partir de este 
momento, el crecimiento en las siguientes decadas fue paulatino hasta llegar a un punto 
maximo en la decada de los 60, en la que se construyeron mas de 12.000 edificios (lo que 
representa casi el 19 % del total actual). 




Figura 1. Islas o manzanas tipicas del Eixample. 

Los edificios de esta zona se encuentran incorporados en numerosos conjuntos, 
denominados islas o manzanas casi totalmente simetricas, de aproximadamente 113 x 113 
metros, perfectamente alineadas y achaflanadas en sus vertices mediante aristas de unos 20 
metros (Yepez, 1996), cubriendo aproximadamente 750 hectareas de la superficie de la ciudad 
(ver Figura 1). 

La construccion de los edificios fue realizada entre los afios 1860 y 1940, con 25 
edificios en promedio por cada isla y con predominio de estructuras de mamposteria no 
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reforzada, disenadas a carga vertical unicamente y sin ninguna consideracion sismo resistente, 
ya que casi todos los disenos son anteriores a la expedicion de la primera normativa de 
diseno sismo resistente en Espana. Practicamente la totalidad de los edificios existentes en la 
zona, ya han cumplido su periodo de vida util y solo una pequena parte de los edificios del 
sector son nuevos, fruto de la demolicion de antiguos edificios y de la aparicion del hormigon 
armado. Estos “nuevos” edificios de hormigon, construidos desde los anos 60, presentan una 
estructuracion de pilares y losas planas. Este tipo de sistema ha sido identificado como 
altamente vulnerable frente a la accion sismica en zonas con amenaza si'smica moderada y/o 
alta. Finalmente, existen muy pocos edificios de estructura metalica. 

Asi pues, los edificios tipicos del Eixample son de mamposteri'a de ladrillo no 
reforzada con forjados de vigueta de madera (hormigon armado y acero, segun epocas ) y 
bovedilla prefabricadas (de ceramica o de hormigon) o construidas manualmente. Estas 
edificaciones en general, tienen una vista en planta regular a excepcion de los edificios de 
esquinas que tienen forma particular. La gran mayori'a de las edificaciones contienen los 
llamados pisos blandos, debido a que el primer nivel de las mismas es dedicado a actividades 
comerciales, por lo cual se requiere de una mayor altura y de un espacio mas versatil que se 
logra con el uso de pilares y vigas que solo estan presentes en este nivel. Lo anterior supone 
una reduccion de la rigidez de esta planta, que unido a la carencia de detalles de diseno sismo 
resistente hace intuir a los autores que la vulnerabilidad si'smica de estos edificios es bastante 
alta. 



Para poder hacer una evaluacion uniforme de la vulnerabilidad sismica de todos los 
edificios del Eixample se debe utilizar una misma metodologia y aplicarla para todas las 
tipologias. Dicha metodologia util iza como datos de entrada los espectros de diseno dados 
por la Normativa Sismica Espanola NCSE-94, los modelos estructurales desarrollados a partir 
de los pianos arquitectonicos y estructurales y, en algunos casos, el juicio de expertos. A 
partir de un analisis estatico no lineal (“pushover analisis”) se obtiene la curva de capacidad 
que relaciona el cortante en la base con el desplazamiento en la parte superior de la estructura. 
Mediante expresiones simples que expresan la relation entre un sistema de un grado de 
libertad y el modelo estructural completo (Mahaney et al. 1993), se convierte la curva en un 
espectro de capacidad. Finalmente, se utiliza el metodo del espectro de capacidad, en el cual 
se superponen los espectros de capacidad y de demanda para obtener el nivel de desempeno 
de la estructura, que corresponde al punto de intersection de ambos espectros. Una vez 
identificado el nivel de desempeno de la estructura, utilizando los limites de dano propuestos 
por Calvi (1999) para estructuras de mamposteri'a no reforzada, puede determinarse el nivel 
de dano y, por consiguiente, el grado de vulnerabilidad de la estructura analizada. 

En este trabajo se ha realizado la definition del modelo estructural correspondiente a 
las estructuras de mamposteri'a no reforzada de Barcelona y se han obtenido de las curvas de 
capacidad. Para ello se ha utilizado el programa TREMURI desarrollado por Lagomarsino, 
Penna y Galasco (2002). El programa usa un modelo de macro elementos (Brencich y 
Lagomarsino, 1998) para representar los paneles de mamposteri'a y considera el dano 
estructural por medio de modelos teoricos detallados que han sido calibrados a partir de los 
mecanismos de disipacion observados en casos reales. El modelo es util para describir el 
comportamiento mecanico no lineal en el piano de los paneles de mamposteri'a y determinar el 
dano que sufren este tipo de estructuras cuando se ven sometidas a sismos. La bondad de los 
modelos que utilizan macro elementos para representar muros de mamposteri'a no reforzada 
radica en que estos se caracterizan por tener un bajo numero de incognitas, con lo cual, los 
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procedimientos empleados para describir la respuesta del muro en su piano hasta alcanzar el 
colapso son relativamente simples. 

La ausencia de informacion sobre las propiedades mecanicas de los materiales 
utilizados para la construccion de edificios en la zona del Eixample, ha supuesto el uso de 
tecnicas de simulacion por el metodo de Monte Carlo. De esta forma se definen los 
principales parametros del modelo como variables aleatorias. Estas variables se generan a 
partir de funciones de distribucion, las cuales estan caracterizadas por un valor medio y una 
covarianza. Este proceso de simulacion permite considerar las incertidumbres asociadas a las 
propiedades mecanicas del material y logra describir no solo el comport am iento de una 
estructura sino de toda una tipologia estructural. 



2. TIPOLOGIA ESTRUCTURAL SELECCIONADA 

El proceso urbanistico del Eixample se desarrollo durante aproximadamente 80 anos, 
por lo cual los primeros edificios que se construyeron incluian diversas aportaciones de los 
diferentes arquitectos y maestros de obra. Transcurridos los primeros 10 anos, comienza a 
utilizarse un proceso constructive que deja como resultado un conjunto de edificios con 
formas y disenos bastante similares, reflejados en lo que podria llamarse el modelo tipo del 
Eixample. 

Este modelo corresponde a un edificio de mamposteria no reforzada, con un numero 
de niveles que varia entre 4 y 7 plantas. Su sistema resistente consiste en muros de ladrillos 
con espesores de 30 cm en las fachadas y 15 cm en todos los demas muros portantes. En la 
planta del sotano y planta baja, se suelen utilizar pilares de fundicion y jacenas, sobre las 
cuales se apoyan directamente los muros portantes de la estructura. Los pilares se apoyan en 
un dado, el cual a su vez se apoya en una zapata de mamposteria con mortero de cal o en la 
propia cimentacion corrida, dando lugar a conexiones entre estos elementos que pueden ser 
consideradas como nodos muy deformables (casi articulados). 

Los forjados suelen ser de dos tipos: Para las dos primeras plantas, se utilizan forjados 
de viguetas metalicas y bovedilla ceramica simplemente apoyada en jacenas metalicas y 
pilares de fundicion o bien en paredes. Encima de la bovedilla se colocan los cascotes y sobre 
ellos el mortero de cal y el pavimento (ver Figura 2). Para las demas plantas, el tipo de forjado 
es de vigueta de madera y bovedilla ceramica, formado por dos hojas de rasilla, sobre la que 
se rellena con cascotes, mortero de cal y pavimento (ver Figura 3). 

En la actualidad existen aproximadamente 8989 edificios en la zona del Eixample, de 
los cuales 6160 (69 %) corresponden a edificios de mamposteria no reforzada del modelo 
mencionado. Considerando que la mayoria de estos edificios son del tipo descrito 
anteriormente, como un primer paso hacia la evaluacion de la vulnerabilidad sismica de todas 
las tipologias estructurales del Eixample se ha elegido un edificio de mamposteria no 
reforzada de 6 niveles, construido en el ano de 1882. En las fotos 1 y 2 puede verse una 
imagen de la fachada del edificio y un detalle de la planta baja, respectivamente. 
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Foto 1. Fachada del edificio. 




Foto 2. Vista de la planta baja del edificio. 

La distribucion en planta del edificio es aproximadamente rectangular (18.9 x 24.5 
metros) y cuenta con un patio cuadrado central y dos laterales. Las figuras 4 y 5 han sido 
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obtenidas directamente de los pianos arquitectonicos originales y muestran una distribution 
en planta y elevacion del edificio. En elevacion, el edificio muestra ciertas irregularidades, 
tales como: pilares de fundicion solamente en la planta baja, muros portantes que se apoyan 
directamente sobre jacenas metalicas apoyadas a su vez sobre los pilares mencionados y 
disrninucion del area de la planta del nivel superior. Estos factores producen una variacion 
considerable de la rigidez en la altura, lo cual reduce la capacidad sismo resistente de la 
estructura y puede producir un mecanismo de colapso (piso debil). 




Figura 4. Planta del edificio representative del Eixample. 
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Figura 5. Fachada del edificio del Eixample. 



3. DEMANDA SISMICA 

La mayor parte del territorio espanol no esta localizado en una zona de alta sismicidad; 
sin embargo, los slsmicos que ocurrieron en el pasado en algunas zonas del pais produjeron 
danos considerables a las estructuras y ocasionaron un gran numero de perdidas de vidas. Uno 
de estos sismos tuvo lugar en la zona de Andalucla en 1884, dejando mas de 17000 edificios 
afectados y 10.000 muertos (Barbat y Paz, 1994). 

Aunque la necesidad de un codigo de diseno sismo resistente en Espana era 
ampliamente reconocida, no hubo ninguna regulacion legal para la construccion hasta el ano 
1963. El primer grupo de regulaciones que contenla una definicion de la accion sismica, 
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Norma M.V. 101-1962, se aprobo como ley en el ano 1963. Esta norma se limito a defmir la 
metodologt'a para el calculo de las fuerzas sismicas y otras acciones que debian ser 
consideradas en el diseno de las estructuras. En 1962, una comision interministerial inicio el 
desarrollo de un codigo si'smico general para Espana, P.G.S.-l (1968), el cual fue aprobado en 
1969 por la presidencia del gobiemo. Este codigo incluyo un mapa de amenaza si'smica para 
todo el territorio Espanol. Aunque el P.G.S.-l de 1968 fue aprobado como codigo 
provisional, este permanecio en uso hasta 1974 cuando fue adoptada una version modificada, 

P.D.S-1, con aplicacion exclusiva a edificios (Barbat y Paz, 1994). 

En 1994 fue aprobada la Norma de Construccion Sismorresistente (NCSE-94), cuya 
finalidad era la de evitar las perdidas de vidas humanas y reducir el coste economico que 
futuros terremotos pudieran ocasionar. Esta norma estuvo vigente hasta octubre del 2002, 
fecha en la cual comenzo a regir la nueva Norma de Construccion Sismorresistente Espanola 
(NCSE-02). Esta ultima normativa mantiene la finalidad de la anterior, pero adicionalmente 
incorpora criterios y sugerencias extraidas de las lecciones aprendidas en los ultimos grandes 
terremotos destructores (Chile 1985, Mexico 1985, Armenia 1988, Loma Prieta 1989, Kobe 
1995, Izmit 1999 y Taiwan 1999). Se han tenido en cuenta las directrices europeas en materia 
de construccion sismorresistente, haciendo compatible la nueva norma al Eurocodigo. No 
obstante, teniendo en cuanta la reciente aparicion de esta ultima normativa, los autores 
consideran pertinente mostrar el analisis realizado a partir de la NCSE-94, el cual permite 
justificar y validar algunos de los cambios que se presenta en la actual normativa (NCSE-02). 

La aplicacion de la NCSE-94 no era obligatoria para las construcciones de moderada 
importancia y en construcciones donde la aceleracion si'smica de calculo a c , fuera inferior a 

O. 06 g (con la NCSE-02 se ha bajado este limite ha 0.04 g), siendo g la aceleracion de la 
gravedad. De acuerdo al mapa de amenaza si'smica del territorio Nacional incluido en esta 
normativa, Barcelona se encuentra situada en una zona de actividad si'smica moderada, con 
una aceleracion si'smica de calculo igual a 0.04 y 0.052 g para estructuras con un periodo de 
vida igual a 50 y 100 anos, respectivamente. La mayoria de los edificios son disehados para 
un periodo de vida util de 50 anos, con lo cual de acuerdo a la NCSE-94, en Barcelona no era 
necesario aplicar esta normativa (en la NCSE-02 si es necesario considerar la accion si'smica 
en el diseno). 

Los mapas de amenaza si'smica han sufrido cambios significativos entre la normativa 

P. D.S-1 (1974) y la NCSE-94 (1994) que pueden influir considerablemente a la hora de 
definir las condiciones para la aplicacion o no de la normativa para el diseno de las 
estructuras. Uno- de los principales cambios en el mapa de amenaza esta en el parametro 
utilizado para definir la accion si'smica. Mientras la P.D.S-1 utilizaba la escala de intensidades 
MSK, la NCSE-02 utiliza la aceleracion si'smica basica (a b ) maxima. Este parametro define 
un valor caracteristico de la aceleracion horizontal de la superficie del terreno, 
correspondiente a un periodo de retomo de quinientos anos. En la NCSE-94 la ciudad de 
Barcelona paso de ser una zona con un grado de intensidad de VII a un grado de intensidad VI 
en la escala MSK. La causa de este cambio es que el calculo de la amenaza si'smica actual se 
ha realizado en terminos de intensidad MSK, a partir de los datos actualizados existentes en el 
catalogo si'smico del Instituto Geografico Nacional. Para detenninar la aceleracion horizontal 
caracteristica a partir de la intensidad MSK, se emplea la siguiente correlacion: 



Log l0 0 = 0.30103/ -0.2321 



( 1 ) 
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donde a viene expresada en gals (10" 2 m/s 2 ). En la figura 6 puede verse la representacion 

grafica de esta relacion y otras expresiones propuestas por diferentes autores y recogidas en el 
ATC-13. Claramente se observa una gran variacion entre una expresion y otra, con un 
conjunto de valores que se encuentran acotados en la parte superior por la expresion propuesta 
por Ambraseys y en la parte inferior por la relacion de Gutenberg y Richter. Los autores de 
este trabajo consideran que la expresion que utiliza la NCSE-94 proporciona valores muy 
conservadores (tal y como puede verse en la Figura 6) que originan niveles de demanda 
inferiores a los que se podrian esperar en la zona. Asi, se ha optado por utilizar una relacion 
que proporciona valores medios que coinciden con los valores definidos por los estudios 
mencionados. La Tabla 1 muestra los valores de PGA e intensidades MSK finalmente 
adoptadas para la zona del Eixample. 




Figura 6. Relaciones entre intensidad MSK y aceleracion maxima del terreno. 



Tabla 1 . Valores de PGA e intensidad MSK para la zona del Eixample. 



PGA 

(g) 


Intensidad 

MSK 


0.025 


V 


0.060 


VI 


0.130 


VII I 


0.265 


VIII 


0.580 


IX 



Con estos valores, se define la demanda slsmica para el Eixample, representada por un 
espectro de respuesta que, en este caso, corresponde al espectro de diseno propuesto en la 
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NCSE-94 para un amortiguamiento del 5 % y una aceleracion maxima del terreno de 0.06 g, 
que corresponde al valor asociado a una intensidad si'smica de VI en la escala MSK, de 
acuerdo a los valores de la Tabla 1. No obstante, para determinar el nivel de desempeno y la 
vulnerabilidad si'smica de una estructura utilizando el metodo del espectro de capacidad, es 
necesario que tanto el espectro de respuesta de demanda y la curva de capacidad esten en 
formato vs S d , esto es, en las ordenadas las aceleraciones espectrales y en las abscisas los 
desplazamientos espectrales. Para convertir un espectro del formato estandar S a vsT a 
S a vs S d , es necesario determinar el valor de S d para cada punto sobre la curva S a vs T . 
Este puede hacerse utilizando la siguiente ecuacion: 

donde S^es el desplazamiento espectral en metros, g es la aceleracion de la gravedad (9.8 
m/s 2 ), S a es la aceleracion espectral en g y T i es el periodo en segundos. 

La Figura 7 muestra los espectros elasticos de respuesta en formato S a vs S d para 
intensidades de VI, VII y VIII en la escala MSK. 



4. CAPACIDAD SISMICA (ANALISIS PUSHOVER) 

4.1 Modelizacion de la estructura 

Para la modelizacion del edificio del Eixample se ha utilizado el programa TREMURI 
desarrollado por Lagomarzino, Galasco, y Penna (2002). El programa usa un modelo de 
macro elementos para representar los paneles de mamposteri'a y considera el dano estructural 
por medio de modelos teoricos detallados que han sido calibrados a partir de los mecanismos 
de disipacion observados en casos reales. El modelo es util para describir el comportamiento 
mecanico no lineal en el piano de los paneles de mamposteri'a y determinar el dano que sufren 
este tipo de estructuras cuando se ven sometidas a sismos. 

El modelo constitutive implementado en el programa considera los principales 
mecanismos de dano y disipacion de energia que han sido observados en casos reales y que 
han sido reproducidos por medio de modelos teoricos detallados. En particular el fenomeno 
de vuelco es modelado por un contacto elastico mono lateral en los dos extremos del macro 
elemento, mientras que el agrietamiento por cortante se describe a traves de una componente 
de deformacion inelastica que tiene en cuenta los efectos de dano y friccion. El 
comportamiento global de los muros de mamposteri'a considerando los vacios tales como 
ventanas y puertas, se obtiene mediante un adecuado ensamblaje de los macro elementos 
utilizando tanto pilares de mamposteri'a como dinteles. En adelante se entendera por pilares de 
mamposteri'a a un grupo de macro elementos ubicados uno encima de otro, mientras que los 
dinteles corresponden a los macro elementos que se encuentran localizados entre pilares y su 
orientacion es en horizontal. 
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Figura 7. Espectros elasticos de respuesta para intensidades de VI, VII y VIII en la escala MSK. 



4. LI Modelo de macro elementos 



El modelo de macro elementos para construcciones de mamposteria se basa en el 
ensamblaje de muros de cortante conectados unos con otros y con los respectivos diafragmas 
de piso. La experiencia muestra que los danos por cortante y vuelco estan localizados 
generalmente en ciertas zonas de los muros mientras que otras regiones permanecen casi sin 
sufrir danos, lo que induce a modelar un muro por medio de macro elementos deformables 
que pueden experimentar danos y, elementos rigidos, los cuales representan la parte del muro 
donde no se producen danos. 



A 



h 



A 



(a) 




Figura 8. Modelo cinematico del macro elemento. 
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La Figura 8 muestra las tres subestructuras que conforman un macro elemento: dos 
capas, inferior © y superior ©, en las cuales se concentran los efectos de flexion y fuerza 
axil y una parte central © que sufre deformaciones por cortante y que no exhibe 
deformaciones axiales ni de flexion. Un modelo cinematico completo requiere tener en cuenta 
los tres grados de libertad para cada nodo y “ j ” en las extremidades, esto es: el 
desplazamiento axial w , el desplazamiento horizontal u y la rotacion <p . Para la zona central, 
se tienen dos grados de libertad que corresponden al desplazamiento axial 5 y a la rotacion <f> 
(ver figura 8.a). 

Asi pues, la cinematica se describe mediante un vector de 8 grados de libertad, a T = { 
u, Wj cpi Uj Wj cpj 5 (j) }, el cual se obtiene para cada macro elemento.. En esta description se 
asume la hipotesis de que las extremidades tienen espesor infinitesimal (A— >0). 



El mecanismo de vuelco, que tiene lugar gracias a la suposicion de que el material no 
soporta tracciones, es modelado por medio de un contacto mono lateral elastico en las 
interfaces © y © ( k es la rigidez axial por unidad de area). Las ecuaciones constitutivas entre 
las variables cinematicas w , cp y las correspondientes cantidades estaticas “n” y “m” son 



lineales y estan desacopladas hasta la condicion llmite 
que toda la zona bajo compresion. 




cuando la seccion es menor 



Para la subestructura © se obtienen las siguientes ecuaciones: 

Nj = kA(S - Wj ) + N* 

Mj = ~-kAb 2 {(Pi - (f) + M* 



(3) 

(4) 



donde A = s-b, corresponde a la seccion transversal del panel. La contribucion inelastica 
* * 

N i y Mj se obtienen a partir de la condicion unilateral de contacto elastico perfecto, esto es 
(Brencich y Lagomarsino, 1998): 



AL 



* 



T I <Pi - 0\ b + 2 ( S - w i )f H { I e i 

Wi - <p\ \ 




(5) 



M ' = 24 ^^^^ )b, -</>\b + 2{5- W )]H^e:\- l -b^ ( 6 ) 

donde //(•) es la funcion Heaviside. 

La respuesta a cortante del panel se expresa considerando una distribucion de 

u i - u . 

deformacion de cortante uniforme y = + (j) en la parte central © e imponiendo una 

h 
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La respuesta a cortante del panel se expresa considerando una distribution de 



u, - u , 



deformation de cortante uniforme y = - - + </> en la parte central © e imponiendo una 

h 



relation entre las cantidades cinematicas u i , u j y </> y las fuerzas de cortante 7j = —Tj . El 

dano por agrietamiento usualmente esta localizado sobre las diagonals donde el 
deslizamiento tiene lugar a lo largo de las juntas y esta representado por una componente de 
deformation inelastica la cual es activada cuando se alcanza la condition limite de friction de 
Coulomb. A partir de la deformation de cortante efectiva del modulo ©, e indicando como G 
al modulo de cortante elastico, las ecuaciones constitutivas estan dadas por los siguientes 
terminos (Brencich y Lagomarsino, 1998): 



T^-fa-uj+thj+r; 



(7) 



j,* _ GA ca 



h 1 + ca 



f h 

u i - u, +</>h + — - / 



V 



GA 



J 



( 8 ) 



donde la componente inelastica T i tiene en cuenta el efecto de la fuerza de friccion/, 

opuesta al mecanismo de deslizamiento e involucra un parametro de dano a y un coeficiente 
adimensional que controla la deformation inelastica c. En el marco de este modelo, la 
friccion juega el papel de una variable interna gobemada por la siguiente condition limite 
(Brencich y Lagomarsino, 1998): 



e 5 =!/!-//• iv,.< o (9) 

donde ji corresponde al coeficiente de friccion. Estas ecuaciones constitutivas pueden 
representar la variacion de la resistencia del panel debido a los cambios en las fuerzas axiales 
N j — —Nj . El dano, y su efecto sobre las caracteristicas mecanicas del panel, se describe por 

medio de la variable de dano a t la cual se incrementa de acuerdo a un criterio de fallo 
(Brencich y Lagomarsino, 1998): 



<i\,=r(s)-4z)<o. 



( 10 ) 



donde Y = ^ es G ra t a de liberation de energia por dano, R es la funcion de resistencia 

yS = {t n m el vector de fuerzas internas. Asumiendo R como una funcion creciente de 

a hasta el valor critico a c = 1 y decreciente para valores mas elevados, el modelo puede 

representar la degradation de rigidez, la resistencia y la deformation de ablandamiento del 
panel. 



El modelo constitutive completo para el macro elemento puede ser expresado en la 
siguiente forma finita: 



Q = Ka + Q* 



( 11 ) 
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* l * * * * * * * *1 

donde Q - N t M i Tj Nj Mj N M I contiene los terminos no lineales que 

se evaluan por medio de las ecuaciones de evolucion para la variable de dano a y la friccion 
/ y finalmente K es la matriz de rigidez elastica: 



GA/h 


0 


0 


-GA/h 


0 


0 


0 


-GA 


0 


kA 


0 


0 


0 


0 


- kA 


0 


0 


0 


kAb 2 ! 12 


0 


0 


0 


0 


-kAb 1 /\2 


-GA/h 


0 


0 


GA/h 


0 


0 


0 


GA 


0 


0 


0 


0 


kA 


0 


— kA 


0 


0 


0 


0 


0 


0 


kAb 2 m 


0 


-kAb 1 / 12 


0 


-kA 


0 


0 


-kA 


0 


2 kA 


0 


-GA 


0 


-kAb 2 /\2 


GA 


0 


-kAb 2 !\2 


0 


GAh + kAb 2 / 6 



Los terminos no lineales N y M se definen mediante la siguiente ecuacion: 

3|c jjc * >jc $ * ik 

N =Nj-N i \M +T t h 



( 12 ) 



(13) 



4.1.2 Parametros del modelo 

El modelo de cortante del macro elemento es una simplificacion de un modelo 
continuo mas complejo (Gambarotta y Lagomarsino, 1993) cuyos parametros estan 
directamente correlacionados con las propiedades mecanicas de los elementos de la 
mamposteria. Los parametros del macro modelo deben ser considerados como representatives 
de un comportamiento promedio. Ademas de sus caracteristicas geometricas, el macro 
elemento se define a partir de 6 parametros que se describen a continuacion: El modulo de 
cortante G , la rigidez axial k , la resistencia a cortante de la mamposteria / , el coeficiente 

adimensional que controla la defonnacion inelastica c, el coeficiente de friccion global / y 
el factor j3 que controla la fase de ablandamiento. Este ultimo factor se define tanto para los 
pilares como para los dinteles (5 d de mamposteria. 

4.2. Modelo de macro elemento para el edificio del “Eixample” 

La Figura 9 muestra una vista tridimensional y en planta del modelo utilizado para el 
edificio representativo del Eixample. El modelo esta definido por 8 muros en la direccion “x” 
imuros Ml a M8) y 6 muros en la direccion “y” (muros M9 a Ml 4). Cada muro ha sido 
eonsiderado como el ensamblaje de las pilares de mamposteria, dinteles y elementos tipo 
barra (en algunos muros) conectados a los nodos del modelo por extremidades rigidas. Todos 
los nodos tienes 5 grados de libertad (3 componentes de desplazamiento y 2 de rotacion 
alrededor de los ejes x, y) excepto los nodos de la base del modelo. Las losas y techos se han 
modelado como una membrana de elementos finitos ortotropica, definida por 3 o 4 nodos 
conectados con los nodos tridimensionales de cada nivel. Se identifica una direccion 
principal, la cual se caracteriza por su modulo de elasticidad E] y la direccion perpendicular a 
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esta, se caracteriza por un modulo de elasticidad E 2 . La Figura 10 representa el modelo de 
macro elemento de los muros 2 y 9 respectivamente. 




Figura 9. Modelo tridimensional del edificio del Eixample. 



4.2.1 Incertidumbre en los matcriales 

Para analizar el sistema constructive de los edificios del Eixample es necesario analizar los 
materiales primarios que constituyen sus principales elementos. Dentro de estos materiales es 
indispensable destacar los ladrillos y el mortero de cal, que al unirse, conforman lo que se 
denominara en adelante “obra de fabrica” y que constituye la tecnica fundamental que define 
el sistema constructive de los edificios de esta zona de la ciudad. 



*268 



II 1 1 1 



1 1 1 1 I 



£216 



190 



164 



N295 



N269 



N217 




N324 



N298 



Muro 2 



N165 n29 n30 N166 N167 n31 n32 

Muro 9 



N246 



N220 



N194 



N168 



Figura 10. Modelo de macro elemento - Muros 2 y 9. 



- valuacion de la vulnerabilidad sismica de estructuras de mamposteria no reforzada. Aplicacion a un edificio 107 
ie la zona del Eixample en Barcelona (Espana) 



Los ladrillos son el material basico de la construccion, siendo utilizado ampliamente 
en muros, escaleras, revoltones y en las cubiertas. Consiste basicamente en unidades de arcilla 
cocida las cuales pueden ser macizas o con agujeros. La forma varia dependiendo del tipo y 
uso que se le de a estas piezas, no obstante las dimensiones mas utilizadas son unidades de 30 
\ 1 5 con espesores que varian entre 3 y 1 1 cm. La produccion de estas piezas se realizaba de 
forma manual hasta principios del siglo XX ya que a partir de entonces se implemento un 
sistema mecanico que mejoro considerablemente la compactacion de las piezas y como 
consecuencia directa se redujo la porosidad obteniendo asi piezas mas homogeneas y con una 
forma mucho mas regular, lo que hizo mas facil su colocacion en obra. 

El mortero comunmente utilizado en el Eixample es de cal, la cual comunmente se 
conoce con el nombre de cal gruesa o cal ordinaria, para distinguirla de la cal hidraulica. El 
amplio uso que se le dio a este material estuvo asociado a la tradicion constructiva, a los 
habitos de consumo y, aparentemente a su capacidad resrstente que para principios del siglo 
XX se consideraba mas que adecuada. 

Hasta 1920, ano en el cual comienza a funcionar el laboratorio de ensayos de la 
Universidad Industrial de Barcelona, las propiedades mecanicas de estos materiales se 
determinaban de forma empfrica. A partir de este momento se realizaron algunos ensayos, 
aunque las dispersiones obtenidas fueron bastante elevadas. Hasta la fecha los autores 
desconocen si existen estudios rigurosos que permitan definir con certeza las propiedades 
mecanicas de los materiales que conforman este tipo de sistema constructive. En casos como 
este suele ser util la opinion y el juicio de expertos a partir de comportamientos observados en 
otras regiones donde las caracteristicas del sistema estructural y de los materiales pueden ser 
similares. Tal es el caso de Barcelona, en donde se sabe claramente que la gran mayoria de las 
estructuras existentes carecen de un diseno sismico y solo consideran las cargas gravitatorias 
v de viento, lo cual induce a pensar en que la respuesta de estas estructuras frente a este tipo 
de acciones puede ser muy mala. Adicionalmente, se conoce el proceso constructivo 
empleado en la ciudad lo cual permite claramente identificar las bondades y desventajas de 
este tipo de sistema (Mana, 1997). 

Por lo anterior, en este trabajo se utilizan funciones de distribution de probabilidad 
earacterizadas por un valor medio y una covarianza para los principales parametros del 
modelo. La definition del valor medio de cada parametro se ha hecho a partir de la opinion 
de expertos, constructores y arquitectos, los cuales ban proporcionado informacion suficiente 
eomo para definir un primer modelo. Sin embargo, debido al caracter subjetivo de esta 
informacion, se opto por considerarlos como variables aleatorias para tener en cuenta su 
incertidumbre. A continuation se describen las principales propiedades mecanicas de los 
materiales utilizados para definir el modelo tipo del Eixample. 

• Mamposteria 

Modulo de elasticidad del muro, E = 2.10 * 10 9 N/m 2 
Modulo de cortante, G = 0.7 * 10 9 N/m 2 
Resistencia a cortante, □ = 1.0* 10 5 N/m 2 
Factor de ablandamiento para pilares, G p = 0.5 
r actor de ablandamiento para dinteles, Cd = 0.05 






Pilares de fundicion 
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Modulo de elasticidad, E s = 2.10 * 10 !l N/m 2 
Peso especffico, Ej s = 7850 kg/m 3 

• Pilares de hormigon 

Modulo de elasticidad, Eh = 2.8 * 10 9 N/m 2 
Peso especffico, dj, = 2500 kg/m 3 

• Losas 

Modulo de elasticidad en la direccion principal, Ej = 4.20* 10 9 N/m 2 
Modulo de elasticidad en la direccion perpendicular, E 2 = 4.20* 10 7 N/m 2 
Modulo de cortante, G = 0.4 * 10 9 N/m 2 

De todas estas propiedades, se han definido como variables aleatorias los parametros 
que se muestran en la Tabla 2, los cuales son considerados como los mas representatives 
dentro de la respuesta estructural de este tipo de edificios. Se ha utilizado para las tres 
variables la funcion de distribucion de probabilidad Normal, donde la media de cada 
parametro corresponden al valor propuesto por los expertos y la covarianza ha sido definida 
de tal forma que se cubra el rango principal de variation de cada parametro. 



Tabla 2. Funciones de distribucion, valores medios y covarianzas de las variables aleatorias 

consideradas para el modelo. 



Parametro 


Funcion de 
distribucion 


Media 


Covarianza 


Modulo de elasticidad E 


Normal 


2.1*10 y N/m 2 


03 


Resistencia a cortante, x 


Normal 


1 .0* 1 0* N/m 2 


03 


Factor P D 


Normal 


0.5 


03 



4.3 Analisis estatico no lineal (analisis pushover) 

La capacidad de una estructura para resistir acciones sfsmicas usualmente se define 
mediante una curva que relaciona el cortante en la base actuando sobre el edificio, con el 
desplazamiento horizontal en la parte superior de la estructura. Esta curva se conoce con el 
nombre de curva de capacidad y se obtiene a partir de un analisis estatico no lineal (analisis 
pushover) mediante el cual se somete la estructura a un patron de cargas o desplazamientos 
(usualmente corresponde a las fuerzas propuestas directamente por las diferentes normativas 
de diseno o al primer modo de vibration de la estructura respectivamente) que se incrementan 
paulatinamente hasta alcanzar la capacidad maxima de la estructura. El analisis donde solo se 
lleva a cabo un control en el incremento de fuerzas, no permite finalmente llegar hasta el 
punto limite de manera gradual, lo que impide controlar la ductilidad de la estructura. Por este 
motivo, el programa TREMURI usa un nuevo algoritmo para el analisis pushover con control 
de desplazamientos y fuerzas. Este efectivo algoritmo se basa en la transformation del 
problema del pushover en un analisis donde se controla el movimiento de un sistema de un 
grado de libertad pero sobre un sistema modificado a traves de una adecuada redefinition de 
la matriz de rigidez (Galasco, Lagomarsino y Penna, 2001). 
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Se considera por simplicidad un sistema elastico generico. El sistema esta definido por 
grados de libertad, de los cuales los primeros “m” son libres y los restantes 
permanecen ligados. El problema es resuelto imponiendo un campo de fuerzas que induce un 
movimiento especffico a una de las coordenadas libres (una descripcion mas detallada de este 
procedimiento puede encontrarse en Galasco, Lagomarsino y Penna, 2001). 

4.3.1 Analisis modal 

La curva de capacidad es generalmente construida para representar el primer modo de 
respuesta de una estructura, basandose en la suposicion de que el modo fundamental de 
vibracion es la respuesta predominante. Esto es generalmente valido para construcciones con 
periodos fundamentales de vibracion hasta aproximadamente 1 segundo. Para construcciones 
mas flexibles con un periodo fundamental mayor, deben considerarse los efectos producidos 
por los modos mas altos. Lo anterior supone que previamente a realizar un analisis pushover 
debera llevarse a cavo un analisis modal que permita definir las frecuencias y los modos de 
vibrar. El analisis numerico se ha realizado con el metodo de los elementos finitos mediante el 
programa de ordenador TREMURI. La ;Error! No se encuentra el origen de la referenda, 
muestra los tres primeros periodos de vibracion y los factores de participacion modal del 
modelo tipo del Eixample. 



Tabla 3. Periodos y factores de participacion del analisis modal. 





Masa participante (toneladas) 


Modo 


Frecuencia 

(Hz) 


Periodo (s) 


X 


Y 


Z 


1 


1.143 


0.875 


1488.34 (89%) 


0 (0 %) 


0 (0 %) 


2 


1.855 


0.539 


3.49 (0.21 %) 


0 (0 %) 


0 (0 %) 


3 


1.950 


0.513 


0 (0 %) 


1332.11 (82 %) 


0 (0 %) 



h I! 



l er modo 




2 do modo 



3 er modo 



Figura 11. Los tres primeros modos de vibracion del modelo. 
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Los tres primeros modos de vibration se muestran en la Figura 1 1. El primer modo de 
vibration corresponde a una traslacion en la direction transversal “x”, el segundo modo es 
rotacional y, finalmente el modo de interes en este caso es el tercero, ya que es el de traslacion 
en la direccion longitudinal “y” que, en este caso, es la que interesa para realizar el analisis. 

4.3.2 Curva de capacidad 

TREMURI para cada forma modal proporciona el correspondiente campo de fuerzas 
obtenido como el producto entre la matriz de masa y el correspondiente auto vector del modo 
considerado. Por lo tanto para el caso del modelo tipo del Eixample, es posible determinar 
una distribution de fuerzas coherente con el tercer modo de vibration. Se trata de una forma 
modal de flexion y orientada principalmente a lo largo del eje “Y” y por lo tanto involucra los 
muros 9, 10, 1 1, 12, 13 y 14 Figura 9. No obstante por simplicidad, solo se aplicaran las 
cargas a los muros 9 y 14 que son los que realmente proporcionan la mayor rigidez en esa 
direccion. La Figura 12 muestra el patron de cargas aplicado a los muros correspondientes. 




Figura 12. Sistema de fuerzas horizontal aplicado al edificio para el analisis pushover. 



Ejecutando un analisis pushover con este patron de fuerzas e incrementando el 
desplazamiento en la direccion “Y” en un nodo perteneciente a los muros mencionados, se 
obtiene la curva de capacidad correspondiente al tercer modo de vibration. Esta curva 
describe la relation entre el cortante en la base y el desplazamiento de un sistema equivalente 
de un grado de libertad, caracterizado por el periodo y la masa modal del tercer modo de 
vibration. La respuesta del modelo tipo del Eixample se define por medio de las curvas de 
capacidad obtenidas a partir de la tecnica de simulation por Monte Carlo. Asi, se generan 
100 muestras para cada variable aleatoria y se define un modelo para cada grupo de muestras, 
con lo cual se obtienen en total 100 curvas de capacidad. Para el proceso de simulation y 
analisis se ha utilizado una avanzada herramienta computacional, STAC (STAC, 2002), que 
sirve de entorno para realizar este tipo de estudios. La Figura 13 muestra cuatro curvas 
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de capacidad, esto es: una curva obtenida de forma determinista tomando los valores medios 
de los parametros, la curva correspondiente al valor medio punto a punto de las 100 curvas de 
capacidad y las dos curvas correspondientes a las desviaciones estandar por arriba y por 
debajo del valor medio. 

Si se observan las cuatro curvas de la Figura 13, puede verse que para la curva 
determinista se alcanzan valores de capacidad superiores y se tiene una estructura mas rigida, 
lo cual implica un fallo de tipo mucho mas fragil. El comportamiento hasta la capacidad 
maxima es muy similar a la curva media + desviacion (p+cr), no obstante, a partir de este 
punto los modos de fallo son diferentes. Puede pensarse que el caso determinista es una cota 
superior para este modelo, lo cual supone que a lo sumo, el comportamiento de la estructura 
puede llegar a ser tal y como se muestra en la curva correspondiente. Asi, se puede concluir 
claramente que utilizando la curva de capacidad media obtenida mediante simulacion por 
Monte Carlo junto con las curvas asociadas a la desviacion de la media, se representa 
adecuadamente la respuesta del modelo tipo del Eixample. Se hace pues asi patente que la 
capacidad y el desplazamiento maximo de esta estructura no corresponde a un valor unico, 
sino a un intervalo de valores caracterizado por un valor medio, es decir a una tipologia 
estructural. 




Figura 13. Curvas de capacidad: media (p), media + 1 desviacion (p+a), media - 1 desviacion 

(p-a)) y curva determinista. 



4.3.3 Espectro de capacidad 

La curva de capacidad debe ser tambien representada en formato de aceleracion y 
desplazamiento espectral, el cual es conocido con el nombre de espectro de capacidad. Para 
obtener las aceleraciones espectrales Sa , se dividen los valores de cortante en la base V i por 
!a masa modal del tercer modo de vibracion, m 3 = 1332.1 1 toneladas, esto es: 
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Sa, - - 



g 



(14) 



Los desplazamientos espectrales Sd i se obtienen a partir de los desplazamientos 
obtenidos del analisis estatico A, mediante la siguiente expresion: 



Sd,=A,*a 2 (15) 

donde a 2 corresponde a la fraccion de la altura del edificio en la ubicacion del 
desplazamiento del modo pushover y se obtiene imponiendo la condicion de que el espectro 
medio de capacidad sea tangente en el origen a una recta con pendiente igual al periodo de un 
sistema de un grado de libertad equivalente, que en este caso corresponde al periodo del tercer 
modo de vibracion ( T 3 = 0.5 1 3 s). 

La Figura 14 muestra los espectros de capacidad correspondientes al valor medio, al 
valor medio ± una desviacion tlpica y la recta mencionada. 




Figura 14. Espectro de capacidad Medio, Medio + la, Medio - la. 



5. DEFINICION DE LOS ESTADOS LIMITE DE DANO 

Sobre una curva de capacidad es posible representar los llmites de los estados de dano 
que, en este caso, son cinco: ninguno, leve, moderado, severe y colapso. Para definir los 
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correspondientes limites se utilizan los propuestos por Calvi (1999) para estructuras de 
mampostena no reforzada, en funcion de la deriva maxima de entre piso (ver Tabla 4). 

Tabla 4. Limites de los estados de dano para estructuras de mamposteria no reforzada (Calvi, 1999). 



Estado de dano 


Intervalo de deriva 


Ninguno 


5 < 0.045 


Leve 


0.045< 5 < 0.1 


Moderado 


0.1< 5 < 0.3 


Severo 


0.3 <5 < 0.5 


Colapso 


5 > 0.5 



El proceso para la representation grafica de estos puntos sobre el espectro de 
capacidad se describe a continuation: 



1. Se construye una grafica que relaciona los valores de desplazamiento espectral con las 
correspondientes derivas maximas obtenidas en cada paso del analisis (ver Figura 15). 




Sd (m) 



Figura 15. Definition de los limites de los estados de dano. 



2. Se entra a la curva mostrada en la Figura 15 con los valores Iimite de derivas de la Tabla 
4, y se encuentran los puntos de intersection, de tal forma que para cada valor de deriva se 
tiene un desplazamiento espectral que permite definir los limites de los estados de dano. 
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3. Con los valores de desplazamiento espectral encontrados en el paso anterior, se definen 
los Hmites de los estados de dano directamente en el espectro de capacidad, tal y como 
puede verse en la Figura 16. 




- - - Capacidad media + 1 Std Capacidad media - - * Capacidad media - 1 Std - - Limites de dafio 



Figura 16. Espectro de capacidad y estados limites de dano. 



6. NIVEL DE DESEMPENO Y VULNERABILIDAD SISMICA 

La evaluacion del nivel de desempeno de una estructura ante una cierta demanda, 
usualmente se determina superponiendo el espectro de capacidad con el espectro que 
caracteriza la demanda existente en la zona donde se encuentra localizada la estructura que se 
desea evaluar. Existen varios metodos para llevar a cavo esta evaluacion, sin embargo en este 
trabajo se ha utilizado el metodo del espectro de capacidad (Fajfar, 1999). 

En la Figura 17, se pueden observar los espectros de capacidad y demanda 
superpuestos, lo cual permite identificar el tipo de respuesta del edificio analizado. La 
localizacion del punto de desempeno debe satisfacer dos condiciones: 1) el punto debe estar 
sobre la curva del espectro de capacidad para representar la estructura en un desplazamiento 
dado, y 2) el punto debe estar sobre la curva del espectro de demanda, reducido si es 
necesario, a partir del espectro de diseno correspond iente al 5 % de amortiguamiento, para 
representar la demanda no lineal en el mismo desplazamiento estructural. 

La reduccion del espectro de demanda, depende de la localizacion del punto de 
interseccion de ambos espectros, con lo cual si el punto cae dentro de la parte elastica de la 
estructura, esto es, la zona de la curva de capacidad con pendiente constante, se dice que la 
estructura no entra en el rango no lineal y por consiguiente no es necesario reducir el espectro 
de demanda. Para el caso contrario, el espectro reducido se obtendra a partir del 
amortiguamiento que ocurre cuando un sismo conduce a una estructura dentro del rango 
inelastico. Este amortiguamiento puede verse como una combinacion de amortiguamiento 
viscoso que es inherente a la estructura y un amortiguamiento histeretico. El amortiguamiento 
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histeretico esta relacionado con el area dentro de los lazos que se forman cuando se representa 
la relation de la fuerza sismica (cortante en la base) y el desplazamiento de la estructura. 




Figura 17. Espectro de capacidad y espectro de respuesta elastico para la zona del Eixample en 

Barcelona. 



El amortiguamiento histeretico puede ser representado como un amortiguamiento 

viscoso equivalente /? utilizando algunas de las expresiones que se encuentran disponibles 

eq 

en la literature, esto es: 



%=/? 0 +0.05 (16) 

donde /3 0 es el amortiguamiento histeretico representado como amortiguamiento viscoso 
equivalente. El termino /? 0 puede ser calculado como (Chopra, 1995): 



B =J -^> 
4 n Er 



(17) 



E u corresponde a la energi'a disipada por amortiguamiento y E s es la energi'a de 
deformacion maxima. La figura 1 8 muestra el significado fi'sico de ambos terminos. 

Operando y haciendo algunas simplificaciones de tal forma que este amortiguamiento 
se exprese en funcion de los puntos que caracterizan la curva bilineal del espectro de 
capacidad, la ecuacion ( 16 ) se convierte en: 






Figura 18. Derivation del amortiguamiento efectivo para obtener el espectro reducido 

(ATC-40, 1996). 



Para obtener el espectro reducido o espectro inelastico, se utilizan las expresiones 
desarrolladas por Newmark y Hall (1982), esto es: 



3.21-0.68 ta(£_) 



SR V = 



2.3 1- 0.41 



SR 4 y SR, corresponden a los factores de reduction que se aplican a la zona del espectro con 
aceleracion y velocidad constante, respectivamente (ver Figura 19). 

La ecuacion 

( 18 ) utilizada para el calculo del amortiguamiento equivalente, puede sobreestimar 
los niveles reales de amortiguamiento para el caso de estructuras poco ductiles. Para evitarlo, 
se utiliza un factor de modification del amortiguamiento k , esto es: 
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63.7r(a/„ -d y a pi ) | g 

a pi dpi 



( 21 ) 



Este factor depende del comportamiento estructural del edificio, el cual a su vez 
depende de la calidad del sistema sismorresistente y de la duration del sismo (ATC-40, 1996). 
Para el caso del modelo de edificio del Eixample, se ha utilizado K = 0.33 que corresponde a 
un tipo de estructuras con un comportamiento histeretico pobre y con una reduction 
substancial del area de los ciclos de carga y descarga, es decir, con un estrechamiento fuerte. 
Se ha elegido este valor por considerarse el mas representativo de estructuras con poca 
capacidad de disipar energia, como es el caso de las estructuras de mamposteria no reforzada 
de Barcelona. 




Figura 19. Espectro de respuesta reducido (ATC-40, 1996). 



Para el caso del modelo tipo del Eixample, la Figura 20 muestra la interseccion de las 
tres curvas de capacidad con los 2 espectros reducidos de demanda para intensidades de VI y 
VII en la escala MSK. 

Los puntos que se muestran en la interseccion de los espectros de capacidad y 
demanda, corresponden al nivel de desempeno sismico de la estructura del Eixample. La 
Tabla 5 muestra estos valores, junto con el estado de dano correspondiente para cada uno de 
ellos. 



Tabla 5. Niveles de desempeno y dano en la estructura tipo el Eixample. 







Sd (m) 


Sa (g) 


Nivel de dano 


Demanda 
Intensidad = VI 


Media + 1 Std 


0.0061 


0.0899 


No dano 


Media 


0.0066 


0.0828 


Leve 


Media - 1 Std 


0.0071 


0.0747 


Leve 




Media + 1 Std 


0.0121 


0.1213 


Leve 
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Demanda 


Media 


0.0135 


0.1077 


Moderado 


Intensidad = VII 


Media - 1 Std 


0.0158 


0.0919 


Moderado 




0.000 0.003 0.006 0.009 0.012 0.015 0.018 0.021 0.024 0.027 0.030 

Sd (m) 

Espectro de demanda-VII Espectro de demanda-VI Capacidad media + 1 Std 

Capacidad media Capacidad media - 1 St d - - LIMITES DE DANO 

Figura 20. Nivel de desempeno de la estructura tipo del Eixample. 



7. CONCLUSIONES 

El principal aporte de este trabajo esta en la identificacion de la vulnerabilidad de los 
edificios de mamposteria no reforzada construidos en la zona del Eixample. El uso del 
metodo de Monte Carlo permite no solo considerar las incertidumbres en los parametros del 
modelo, sino tambien representar el comportamiento medio y el rango de variacion de un 
conjunto de estructuras que se ajustan a un modelo tipo de edificio. Asi, los resultados 
muestran una variacion del nivel de dano dentro de un mismo modelo. Para el caso de una 
intensidad VI, algunos edificios pueden presentar danos leves, mientras que otros pueden no 
presentar ningun tipo de dano estructural. Adicionalmente, para una intensidad VII, la 
mayoria de las estructuras experimentarian danos moderados y para una intensidad mayor o 
igual a VIII, la total idad de los edificios de esta tipologia colapsarian, ya que la demanda 
supera considerablemente la capacidad slsmica de la estructura. Esta es la razon por la cual no 
se muestran los resultados correspondientes a una demanda de intensidad VIII. 

Los autores consideran que esta variacion el comportamiento sismico de esta tipologia 
estructural, es razon suficiente para que deba aplicarse la norma NCSE-94 en la ciudad de 
Barcelona, tal y como se pueden comprobar en los cambios incluidos en la reciente normativa 
de diseno sismorresistente NCSE-02. De esta forma, muchas de las estructuras deberan ser 
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intervenidas, con el fin de asegurar su buen desempeno ante la amenaza sismica existente en 
la zona. 
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RESUMEN 

Este informe es parte de un proyecto de investigacion que pretende estudiar los 
mecanismos de resistencia sismica de la mamposteria no reforzada. En lo que sigue se 
explora un mecanismo de transmision de cargas inerciales perpendiculares al piano de muros 
de mamposteria no reforzada que se presenta como promisorio para tratar de explicar el 
comportamiento adecuado o no de algunas de estas edificaciones cuando son sometidas a 
sismos intensos. Los resultados del modelo propuesto se comparan con los resultados del 
ensayo en mesa vibradora de dos muros a escala natural instrumentados con sensores 
extensometricos, acelerometros y medidores de desplazamiento. Los resultados analiticos 
coinciden bastante bien con los resultados experimentales. 



SUMMARY 

This report is part of a research project intended to study the seismic resistance 
mechanisms of unreinforced masonry. A new mechanism for transmitting inertial loads 
acting perpendicular to the plane of masonry walls is explored. The proposed mechanism is 
promissory for explaining the adequacy or not of some of these type of constructions when 
subjected to intense earthquakes. Analytical results of the proposed mechanism are compared 
to experimental results obtained from walls tested on a shaking table and instrumented with 
strain gauges, accelerometers and displacement sensors. Two full scale walls were tested on 
the shaking table and the experimental results agree very well with the analytical predictions. 



1. INTRODUCCION 

Actualmente, la mamposteria no reforzada esta prohibida como sistema estructural por 
una gran cantidad de codigos de construccion sismo resistente en zonas de amenaza sismica 
intermedia y alta a lo largo del mundo; entre ellos se incluye el de Colombia desde su version 
inicial en 1984. 

Las experiencias de sismos intensos recientes en Colombia muestran una 
vulnerabilidad media de este tipo de construcciones, pero no es muy claro si este nivel de 
vulnerabilidad se debe a los materiales en si, a una mala disposicion de los elementos dentro 
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de la estructura, a malos detalles de conexion con otros elementos importantes dentrc de la 
estructura como el sistema de techo, o a una combinacion de los anteriores. 

Es claro, tambien, de los escenarios de danos por sismos recientes que. en an mismo 
sector dentro de una ciudad fuertemente golpeada por un sismo, algunas edificaciones de 
mamposteria no reforzada sufren danos severos e incluso colapso, mientras que algunas otras 
no presentan dano alguno. Este hecho apoya la idea de que con determinadas disposiciones 
de elementos dentro de la estructura, cuidando los detalles de conexion entre los elementos e 
incorporando un sistema de control de calidad durante la ejecucion de ;a obra es posible 
alcanzar niveles de vulnerabilidad aceptables para edificaciones de marn?cs:er:a no reforzada 
de baja altura. Este objetivo es particularmente atractivo en un pais corn:- Colombia donde 
gran cantidad de la poblacion vive en situaciones economicas precarias ;« dcr.de n: siempre se 
logra implementar el tipo de construccion de mamposteria no reforzada pern confinada tal 
como lo estipula el codigo. 

Este informe es parte de un proyecto de investigacion que preter.de estudiar los 
mecanismos de resistencia sismica de la mamposteria no reforzada En lo que sigue se 
explora un mecanismo de transmision de cargas inerciales perpend:; -’.ares a] piano de muros 
de mamposteria no reforzada que se presenta como promisorie para :natar de explicar el 
comportamiento adecuado o no de algunas de estas edificaciones ;-ardo son sometidas a 
sismos intensos. 



2. PLANTEAMIENTO DEL MODELO 

En lo que sigue se hara referencia a la nomenclatura definida en las figs ! > 2. En la 
fig. 1 se muestra la orientacion del muro en estudio respecto a la acelera;::n sclicitante y los 
ejes de referencia, X 9 Y y Z que indican: la direccion perpendicular al plan: del muro. la 
direccion horizontal a lo largo del muro y la direccion vertical, respecti\amer.:e 




Figura L Orientacion del muro respecto a la aceleracion en la base y deformation de este. 

Cuando el muro se somete a una aceleracion en la base A g , las fuerzas inerciales que se 
generan debido a la masa distribuida del muro hacen que este se deforme por fuera del piano 
com o se ilustra en la fig. 1. Un corte vertical a traves del centro del muro muestra que e! muro 
se deforma en doble curvatura y esta es casi nula en el tramo superior. Un cone horizontal 
cercano al borde libre, en la parte superior del muro, indica que el muro tambien se deforma 
en doble curvatura y la maxima aparece en el centro del muro. Lo anterior indica que en el 
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tramo superior del muro, la mayorla de las fuerzas inerciales se transmite hacia los costados 
de este. 



El mecanismo de transferencia de las cargas inerciales en la parte superior del muro se 
podria simplificar diciendo que todas las fuerzas se transmiten hacia los costados, y este 
mecanismo solo puede existir si se resiste flexion en el eje Z y corte en el piano XY. 

En la fig. 2 se muestra una seccion del muro de mamposteria en la que se indica la 
traba de los ladrillos y el mortero de pega horizontal y vertical, de espesores b y h, 
respectivamente. Igualmente, se senalan las dimensiones del ladrillo: longitud, /, ancho, t, y 
altura, w, y nuevamente los ejes de referencia, X,Yy Z. 




Figura 2. Seccion de muro de mamposteria. 

Si se desprecia la resistencia a la traccion del mortero de pega en muros de 
mamposteria no reforzada, hipotesis tradicionalmente aceptada y, como se vera mas adelante, 
sin mucha influencia en el modelo de transmision de cargas que se plantea, y si ademas, se 
considera que el muro no tiene carga vertical ni restriccion al desplazamiento vertical (muro 
en voladizo) que habilite la transmision de momentos flexionantes en esta direccion por la 
existencia de una precompresion (Paulay y Priestley, 1992), o el efecto de arco en direccion 
vertical (Abrams, D.P, et al, 1993) -este caso se presenta con frecuencia en los muros no 
cargueros del ultimo nivel de una casa habitacion tradicional-, y finalmente, si se considera 
que el muro esta apoyado en muros perpendiculares segun se muestra en la figura 1, que 
tampoco representan una restriccion lateral importante que habilite el mecanismo de arco en 
direccion horizontal, se llega a la conclusion de que en caso de que esta disposicion de muros 
resista alguna aceleracion slsmica, como en realidad ocurre, se necesita la habilitacion de un 
mecanismo de transmision de carga diferente a los postulados hasta ahora que expliquen las 
resistencias reportadas. Ver por ejemplo, (Paulay y Priestley, 1992), (Abrams, D.P. et al, 
1993), (Lam, Wilson, y Hutchinson, 1995), (Shultz y Mueffelman, 1999), (Gambarotta y 
Moneto, 1999), (Kuzik, Cheng y Elwi, 1999), (Mojsilovic y Marti, 1999), (Blaikie y Davey, 
2000) y (Doherty, Rodolico, Lam, Wilson y Griffith, 2000). En todos estos artlculos se 
postula el mecanismo de transmision de cargas en direccion vertical para acciones actuando 
en direccion perpendicular al muro, y en algunos, el efecto combinado de arco en dos 
direcciones perpendiculares, habilitado por la restriccion a las deformaciones en las dos 
direcciones perpendiculares en el piano del muro. 
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En lo que sigue se considera inicialmente que los ladrillos, comparativamente al 
mortero de pega, son infinitamente rigidos a todas las acciones: flexion, torsion, cortante y 
carga axial. Mas adelante esta hipotesis se levantara aplicando un procedimiento aproximado. 

El mecanismo que se considera para transmision de cargas perpendiculares al piano 
del muro, cerca al borde libre y en la seccion de maximo momento flector. transmite los 
esfuerzos intemos parcialmente por torsion entre los ladrillos que forman la traba. como se 
muestra en la fig. 3, que muestra la seccion de la fig. 2 en planta, y luego de presentarse la 
deformacion medida por el angulo de rotacion 9 . 




Figura 3. Mecanismo de transferencia de flexion a traves de la traba entre ladrillos. 

Los esfuerzos maximos de cortante inducidos por la torsion en el mortero de pega 
horizontal serian: 



T 



max 




(1) 



donde, G mt es el Modulo de cortante del mortero cuando la accion es tension. ; 2 la distancia 
entre el centro de rotacion y el borde del mortero, y k la constante de proper: ionali dad a 
definir en funcion de la seccion transversal en consideracion y del agnetamiente del mortero 
de pega horizontal. 

Esta constante k permite calcular el esfuerzo de corte sobre el mrr.ere de pega 
horizontal y en la direccion 7, que es tambien la direccion en que se presents el cortante por 
efecto del mecanismo de compresion del mortero de pega vertical que se describe mas 
adelante. Es en esta direccion 7, independientemente que sea o no la direction er donde se 
presenta el cortante maximo debido solo a la torsion, en donde. per efecto de la suma del 
cortante por compresion del mortero de pega vertical, se presenta el corrarte maximo final 
que define el estado limite del mecanismo propuesto. 

Una vez que la seccion transversal gira el mortero de pega vertical se torr.rrime. 
generando otra fuente adicional de resistencia a la flexion a la ya mencionada ce la torsion 
habilitada por la traba de los ladrillos. 

Debido a que la resistencia a la traccion del mortero de pega vertica] es much*: menor 
que su resistencia a la compresion, necesariamente, aparte de la rotacion r. se rresenta un 
deslizamiento en direccion 7 de los ladrillos, S. [ que permite que se equilibrer las fuerzas 
axiales sobre el ladrillo que esta girando. 
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Figura 4. Distribucion de esfuerzos sobre la cara del ladrillo en contacto con el mortero de pega 

vertical. 

En la fig. 4 se muestra la distribucion de esfuerzos sobre el ladrillo en la cara que esta 
en contacto con el mortero de pega vertical. Como ya se menciono, esta distribucion se da 
luego de presentarse la rotacion dy el desplazamiento 8de\ ladrillo. 

En la fig. 4,/fl, representa la resistencia a traccion del mortero de pega y f c representa 
el esfuerzo de compresion maximo luego de presentarse la rotacion 0 y el desplazamiento 
S. Si se acepta un comportamiento elastico del mortero se deriva la siguiente expresion: 

fc=^r{d-t-25) (2) 

h 

donde, E M es el modulo de elasticidad del mortero. 

La distancia a que se muestra en la fig. 4 debe ser tal que se igualen los esfuerzos por 
compresion debidos a la rotacion 0 y los esfuerzos de traccion debidos al desplazamiento 8. 
Si se llama: 



entonces: 

a = 7)' t (4) 

Ademas de los esfuerzos en el ladrillo en la cara que esta en contacto con el mortero 
de pega vertical, se presentan esfuerzos en las caras que estan en contacto con los morteros de 
pega horizontales, superior e inferior, debidos al cortante que se genera por el desplazamiento 
8 del ladrillo. La distribucion de estos esfuerzos en ambas caras del ladrillo es la que se 
propone en la fig. 5. 



126 



Juan Diego Jaramillo 



fv 




Figura 5. Distribution de esfuerzos de cortante en las caras superior e inferior del ladrillo 
donde el esfuerzo/, sobre el ladrillo esta dado por: 

A=f -G Ms (5) 

En esta expresion, Gm s es el modulo de cortante del mortero cuando la action es cortante pura. 

Para satisfacer el equilibrio de fuerzas en la direction Y del muro (ver figs. 1 y 2), es 
necesario que: 




-a w = f v •/•(/-/*)+ 



( tn-a ) fl 

fc 2 



( 6 ) 



En esta ecuacion se considera un c'ortante f v sobre el ladrillo en ambas caras, que es el 
caso que se ilustra en la fig. 2 y que corresponde a las hileras interiores de ladrillos del muro 
que se ilustra en la fig. 1 . Si se considera el equilibrio de la ultima hilera de ladrillos del muro 
de la fig. 1, debe tenerse en cuenta el cortante desarrollado sobre una sola de las caras del 
ladrillo, resultando en: 



f 

2 



W = /v t- 



M) 

2 



(tn-a) fl 

fc 2 



( 7 ) 



Reemplazando en las ecs. 6 y 7 las ecs. 2, 3, 4 y 5 y considerando ademas que: 



(h/2) 



a 



( 8 ) 



Es decir, que la resistencia a traccion del mortero, f Rh es a veces las tracciones que 
generaria el desplazamiento 8 del ladrillo, y ademas, nombrando la relacion de aspecto del 
ladrillo, r*, y de los morteros de pega vertical y horizontal, r m , y la relacion de modulos del 
mortero, re- 



l-h 

Tu = 




'Ms 






( 9 ) 



las ecs. de equilibrio 6 y 7 se pueden escribir como: 
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V (l - a 2 )- 4;7(l + r 0 ■ r m ■ r b ) ■ + 1 = 0 


(10) 


Vfl -a 2 )- 277(2 + r a -r m -r b )+ 1 = 0 


(11) 



para hileras interiores de ladrillo en muros soportados en los lados inferior y superior, y para 
la ultima hilera de ladrillos de un muro con el lado superior libre, respectivamente. 

Para seleccionar la raiz adecuada de estas ecuaciones se debe tener en cuenta la ec. 4 y 
la desigualdad a<t/ 2, evidente de la fig. 4, que resulta en el siguiente li'mite: 

r/ < 0.5 (12) 

De acuerdo con lo expuesto, el momento resistente en direccion Z, M R , del muro de 
mamposteria (ver figs. 1 y 2), se puede expresar como: 

M R — M RT + M RC (13) 

donde, Mrt es la parte del momento resistente debido al mecanismo de torsion, y Mrc la parte 
correspond iente al mecanismo de compresion del mortero de pega vertical. Estas dos 
componentes estan dadas por las siguientes expresiones: 

^ rt — 2 - G mi ■ K t (14) 

en el caso de las hileras interiores de ladrillo en muros soportados en los lados inferior y 
superior, y 

M rt = , G Mr • K t (15) 

b 

para la ultima hilera de ladrillos de un muro con el lado superior libre. 

En las ecs. 14 y 15, K r representa la rigidez torsional de la seccion del mortero de pega 
involucrada en el mecanismo de torsion. En los ejemplos que se ilustran mas adelante se 
considera que esta seccion transversal es rectangular de dimensiones (l-h)/2 x t. 

El momento resistente debido al mecanismo de compresion del mortero de pega 
vertical, independientemente de si se trata de hileras interiores de un muro o de la ultima 
hilera de un muro libre en su extremo superior, considerando las ecs. 2, 3, 4, 5 y 8, esta dado 
por: 



Mr C = Ml + al ( 2a - 3 ))~ ^ + 0 (16) 

Los esfuerzos maximos de cortante inducidos en el mortero de pega horizontal, 
considerando esta vez los producidos por la torsion, 9, y los produeidos por el 
desplazamiento, 5, resultan ser: 
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r„ = ~(G„'* + 2G„,.i7) (17) 

Como el interes fundamental de este modelo esta orientado a la evaluacion de la 
aceleracion horizontal perpendicular al piano del muro, gtr, que es capaz de resistir un muro 
como el de la fig. 1, a continuacion se calcula esta. En lo que sigue se considera que el muro 
se encuentra simplemente apoyado en los muros laterales (ver fig. 1), que el claro libre es 
igual aiy que el peso especlfico del muro de mamposterla es y. Si ademas, se considera que 
el momento flexionante maximo, M max , se presenta en el centra del claro y es igual al 
momento resistente, Mr, se tiene: 



( \\'H ( 18 ) 

g yt[w + b)-L 

Como se menciono inicialmente, en todo lo anterior se considera que los ladrillos son 
infinitamente rlgidos a todas las acciones: flexion, torsion, cortante, axial. Para considerar de 
manera simple la flexibilidad de los ladrillos se propone trabajar con modulos de elasticidad 
equivalentes, Gmt * y G Ms *, que consideran la flexibilidad de los ladrillos, asi: 

Si se considera el mecanismo de torsion se tiene: 



G Mr = 



K, 



y2E„I zb G Mi K t j 



(19) 



donde, E b es el modulo de elasticidad del ladrillo, y I z b es la inercia del ladrillo alrededor del eje Z. 
Si se considera el mecanismo de compresion del mortero de pega vertical se tiene: 



G Ms = 



l b 

- H 

2E b A n G Ms A sZM j 



( 20 ) 



donde, Eb es el modulo de elasticidad del ladrillo, y An Area del ladrillo en la seccion Y. 



Las ecs. 19 y 20 permiten estimar los modulos de cortante equivalentes cuando las 
acciones son torsion y cortante pura, respectivamente, en funcion de los modulos elastico y de 
cortante del mortero y del ladrillo, y de las propiedades geometricas de estos dos elementos. 

En el modelo propuesto se supone una resistencia infinita de los ladrillos a flexion; el 
estado limite de resistencia propuesto hasta el momento esta determinado por el esfuerzo 
resistente maximo a cortante del mortero de pega horizontal, r max . 



El momento flexionante resistente de los ladrillos, M R b, se escribe en terminos de la 
resistencia a la traccion de estos, cr max b, como: 
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En definitiva, el momento resistente del muro esta dado por el menor del estimado 
para los ladrillos, M Rb (ec. 21), y la suma de los estimados para el mecanismo de torsion, M R t 
(ecs. 14 y 15), y el mecanismo de compresion del mortero de pega vertical, M RC (ec. 16). 

La aceleracion resistente, a R , depende de manera muy importante de la longitud libre 
del muro, L\ esta dimension, al cuadrado, es inversamente proporcional a la aceleracion 
resistente (ver ec. 18). Es posible mostrar tambien que hay una relacion aproximadamente 
directa de la aceleracion resistente con el espesor del muro t. Si la resistencia del muro esta 
controlada por la resistencia a flexion de los ladrillos, esta relacion es evidente de la ec. 21 si 
se tiene en cuenta que la inercia del ladrillo alrededor del eje Z, I zb , es funcion del cubo del 
espesor del muro t. Cuando la resistencia del muro esta controlada por los mecanismos de 
torsion y compresion propuestos, la relacion directa entre el espesor del muro y la aceleracion 
resistente se deduce de las ecs. 14, 15 y 16 si en las dos primeras se tiene en cuenta que la 
rigidez torsional del mortero de pega, K T , es funcion del cubo del espesor del muro, y ademas, 
de la ec. 17 se deduce que el giro 9 es inversamente proporcional a t. Todo lo anterior 
reemplazado en la ec. 1 8 muestra la relacion propuesta entre t y a R . 

Igualmente, es posible mostrar que la longitud del ladrillo, /, es aproximadamente 
proporcional al momento resistente de la seccion, M R , y debido a que esta dimension no afecta 
la masa del muro, finalmente se mantiene la misma proporcionalidad directa entre / y la 
aceleracion resistente del muro. Lo anterior es valido si es el mecanismo de torsion y 
compresion propuesto el que controla la resistencia del muro. Si esta ultima es controlada por 
la resistencia a flexion de los ladrillos, la longitud del ladrillo es independiente de la 
aceleracion resistente del muro, lo que define un Ifmite a la longitud del ladrillo. Si se supone 
que inicialmente la resistencia del muro esta controlada por el mecanismo de torsion y 
compresion propuesto, esta se puede aumentar facilmente incrementando la longitud de los 
ladrillos. Esta estrategia es valida hasta que se alcanza la resistencia proporcionada por estos, 
y a partir de este momento incrementar la longitud de los ladrillos no aumenta la resistencia 
del muro, lo que hace inutil la accion y senala un li'mite a la longitud optima de los ladrillos 
para que se alcancen al mismo tiempo los dos mecanismos de resistencia. 

En el caso de la altura de los ladrillos, w, es posible mostrar que si la resistencia del 
muro esta controlada por el mecanismo de torsion y compresion propuesto, esta dimension no 
afecta apreciablemente la resistencia de la seccion, pero como aumenta de manera directa la 
masa de la seccion resistente, resulta finalmente una proporcionalidad inversa entre w y la 
aceleracion resistente. Este hecho, como en el caso anterior, senala un li'mite sobre el espesor 
minimo de los ladrillos para que se alcancen al mismo tiempo los dos mecanismos de 
resistencia. 

Igualmente, es posible mostrar que la relacion de los espesores de los morteros de 
pega, b y h con el momento resistente de la seccion, M R , y con la aceleracion resistente de la 
seccion, a R , es inversa pero no proporcional como en los casos anteriores. 

Ni los modulos de elasticidad de los materiales ni las pequenas resistencias a la 
traccion de los morteros de pega, f Rt , influyen de manera importante ni en el momento 
resistente de la seccion ni en la aceleracion resistente de esta. En particular, en referencia a 
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f Rh trabajar con un valor de a igual a cero (ver ec. 10) no modifica apreciablemente la 
resistencia que se calcularfa haciendo uso de la resistencia a la traccion del mortero de pega. 

Si se quisiera aumentar la aceleracion resistente de un muro de mamposteria no 
reforzada, se deberfan controlar con cuidado las variables mencionadas en los parrafos 
anteriores, en especial, se deberfa disminuir la longitud libre del muro, L , y aumentar el 
espesor del muro, t. La longitud de los ladrillos, /, deberfa aumentarse hasta un lfmite en que 
la resistencia sea controlada por los ladrillos. Igualmente, se debe disminuir la altura de los 
ladrillos hasta un lfmite en que la resistencia sea controlada por estos ultimos. En menor 
proporcion, se deberfan mantener espesores de pega lo mas pequeno posibles. 



3. EJEMPLOS DE APLICACION 

A continuacion se presentan los calculos y resultados de la aplicacion del modelo 
analftico a dos casos, que como mas adelante se detallara, se ensayaron a escala natural. 



Muro 1 

Se estudiara en este caso un muro de mamposteria no reforzada hecho a base de 
bloques de concreto macizo. Las dimensiones del muro son las que a continuacion se 
detallan: 




Figura 6. Dimensiones del Muro 1 

Las propiedades geometricas de las secciones son las que a continuacion se indican: 



A Yb =tw = 61,5cm 2 



I 



Zb 



k = 



t 3 ' w 
12 

4 * 60 

’ 6.20 



455.63cm 4 
= 1.48 



/ — h 1 2 

Am = 82.5cm 

K t =— V ■— = 1293.39cm 4 
r 2 6.2 
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Para el calculo de k y Kj se considero que la seccion transversal de mortero de pega 
sometida a torsion es rectangular de dimensiones (l-h)/2 x t, y que la rigidez torsional y el 
factor para calculo de esfuerzos maximos, k, son las que corresponden a Una seccion 
rectangular de las dimensiones indicadas. Ver por ejemplo, Timoshenko y Goodier, 1970. 

Las relaciones de aspecto de los ladrillos, de las pegas y modulares, son las que se 
indican a continuacion: 

r m = 1.0, r b = 2.93 rd= 0.07 

Para este muro se consideran las siguientes propiedades de los materiales: 

E b = 1.2 E 04 MPa 
G b = 5.4 E 03 MPa 
Em= 1 .0 E 04 MPa 
Gm = 4.0 E 03 MPa 
^maxi 0.5 MPa 

Los modulos de cortante equivalentes del mortero de pega son los siguientes: 

<W=336.65 MPa G Ms *= 703.58 MPa 

Si se considera nula la resistencia a traccion del mortero de pega, esto es: a = 0.0, la 
ec. cuadratica 1 1 en terminos de r/ resulta igual a: 

Arj 2 -4.827 + 1.0 = 0 
->77 = 0.27 



Reemplazando este valor de tj, correspondiente a horde libre, en la ec. 17, se encuentra 
la rotacion maxima, 6, que se presentarla en este muro en la ultima hilera libre de ladrillos: 6 
= 1.173 E-04 rad. Finalmente, reemplazando en las ecs. 15 y 16 los valores hasta ahora 
conseguidos se obtienen los momentos resistentes por el mecanismo de torsion y de 
compresion del mortero de pega vertical, respectivamente, para el caso de borde libre. 

Mrt~ 51 Nan 
Mrc ~ 91 N-m 

El momento resistente total resulta ser igual a: 

Mr= 142 N-m 

y de este, el 36% se debe al mecanismo de torsion y el restante 64% se debe al mecanismo de 
compresion sobre el mortero de pega vertical. 

Si se considera que la resistencia a la traccion maxima de los ladrillos es 3.0 MPa, el 
momento resistente de los ladrillos resulta ser igual a 304 Nan, lo que significa que el 
momento resistente del muro es igual a 142 N-m. 

A continuacion se calcula la aceleracion horizontal, a R , que seria capaz de soportar un 
muro como el que se muestra en la fig. 1 hecho con los materiales propuestos. Se proponen 
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los siguientes dos parametros adicionales que permiten estimar la aceleracion horizontal 
resistente: la longitud horizontal Fibre, L, igual a 2.80 m, y el peso especlfico del muro, % 
igual a 20 KN/m 3 . 

Reemplazando estos valores y los anteriormente conseguidos en la ec. 18, se obtiene: 

a - R = 0.95 

g 

Mas adelante se compararan estos resultados con un ensayo a escala natural en mesa 
vibradora de este muro. 



Muro 2 

Se estudiara en este caso un muro de mamposteria no reforzada con ladrillos de arcilla 
cocida. Las dimensiones del muro son las que a continuacion se detallan: 




Figura 7. Dimensiones del Muro 2 

Las propiedades geometricas de las secciones son las que a continuacion se indican. 
Para considerar que la seccion del ladrillo es hueca, en el calculo de las propiedades de este se 
usara un factor de reduccion del area de 0.5 y un factor de reduccion del momento de inercia 
de 0.75. 



A r , -t-w- 0.5 = 133.0cm 2 



/ , = • 0.75 = 3258.50cm 4 

ZA 12 

k = 2- 4-60 =1.48 
6.20 



A 7M =--t - --- = 218.75cm 2 
s7M 2 1.2 

K t = — ■ t 3 • — = 8298.39cm 4 

r 2 6.2 



Las relaciones de aspecto de los ladrillos, de las pegas y modulares, son las que a 
continuacion se indican: 
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r m = 1.0 r h = 1.97 rc=0.0346 

Para este muro se consideran las siguientes propiedades de los materiales: 

E b = 1.2 E 04 MPa 
G b = 5.4 E 03 MPa 
Em= 1.0 E 04 MPa 
Gw = 4.0 E 03 MPa 
Tmax = 0.4 MPa 

Los modulos de cortante equivalentes del mortero de pega son los siguientes: 
Gmt* = 230.66 MPa G^*=346.21 MPa 

Si se considera nula la resistencia a traccion del mortero de pega, esto es, a = 0.0, la 
ec. cuadratica 1 1 en terminos de 13 resulta igual a: 

4/7 2 - 4. 14/7 + 1 .0 = 0 
-» T} — 0.38 



Reemplazando este valor de 77 , correspondiente a borde libre, en la ec. 17, se encuentra 
la rotacion maxima, 9, que se presentaria en este muro en la ultima hilera libre de ladrillos: 6 
= 9.405 E-05 rad. Finalmente, reemplazando en las ecs. 15 y 16 los valores hasta ahora 
conseguidos, se obtienen los momentos resistentes por el mecanismo de torsion y de 
compresion del mortero de pega vertical, respectivamente, para el caso de borde libre: 

Mr t = 181 N-m 
Mrc = 327 N-m 

El momento resistente total resulta ser igual a: 

Mr = 508 N-m, 

y de este, el 36% se debe al mecanismo de torsion, y el restante 64% se debe al mecanismo de 
compresion sobre el mortero de pega vertical. 

Si se considera que la resistencia a la traccion maxima de los ladrillos es 3.0 MPa, el 
momento resistente de los ladrillos resulta ser igual a 1397 N-m, lo que significa que el 
momento resistente del muro es igual a 508 N-m. 

A costinuacion se calcula la aceleracion horizontal, cir, que seria capaz de soportar un 
muro como el que se muestra en la fig. 1 hecho con los materiales propuestos. Se proponen 
los siguientes dos parametros adicionales que permiten estimar la aceleracion horizontal 
resistente: la longitud horizontal libre, L, igual a 2.80 m, y el peso especifico del muro, y, 
igual a 1 1 KN /m 3 

Reemplazando estos valores y los anteriormente conseguidos en la ec. 17, se obtiene: 
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^ = 1 .68 

g 

Mas adelante se compararan estos resultados con un ensayo a escala natural en mesa 
vibradora de este muro. 



4. ENSAYOS 

Para verificar el mecanismo de transmision de cargas propuesto y las aceleraciones 
resistentes calculadas, se sometieron a ensayo dos muros exactamente iguales a los de los 
ejemplos propuestos anteriormente, ver fig. 8. Estos ensayos se ejecutaron en la mesa 
vibradora del laboratorio de estructuras de la Universidad de Canterbury en Nueva Zelandia. 
A continuacion se daran algunos detalles de los ensayos. 




Figura 8. Marco de prueba y muro de mamposteria no reforzada 



Marco de prueba. 

La conexion en la base de los muros se hizo como tradicionalmente se hace: fijandolos 
a la cimentacion con un mortero de las mismas caracteristicas del mortero de pega del muro. 
Para simular la articulacion en los extremos laterales del muro, como se supone en el modelo 
que permite calcular la aceleracion resistente del muro, se construyo un marco en acero con 
articulaciones de 40 cm de longitud como muestra la fig. 8. Estas articulaciones permiten que 
la rotacion en los extremos cambien con la altura, de un maximo en la parte superior del 
muro, completamente libre, a una rotacion nula en la base, completamente ligada a la 
cimentacion. Igualmente, las conexiones en los extremos laterales permiten el desplazamiento 
en direccion Y del muro (ver fig. 1), evitando la transmision de cargas en esta direccion por 
efecto de arco. 
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Excitation 

Para excitar el muro se utilizo una senal armonica con un periodo de 1.0 s en el primer 
muro y de 0.8 s en el segundo muro. El cambio obedecio a la necesidad de aumentar la 
aceleracion en el segundo caso y a restricciones en el desplazamiento maximo del dispositivo 
de aplicacion del movimiento armonico. 

Los periodos tan altos del movimiento armonico se seleccionaron para evitar al 
maximo la resonancia con el periodo propio de vibration del muro, cercano a 0. 1 s. En estas 
condiciones, el espectro de respuesta de aceleraciones de la excitacion es practicamente piano 
en periodos cercanos al de la estructura, lo que elimina las incertidumbres al momento de 
estimar la aceleracion espectral actuando sobre el muro: practicamente igual a la aceleracion 
maxima del movimiento armonico de excitacion. 

La amplitud de la aceleracion aplicada se incremento cada 0.05g empezando en 0.30g 
y hasta alcanzar la falla del especimen, en caso de alcanzarla. 

El tiempo de duration de la excitacion fue de 30 segundos en el primer muro y de 60 
segundos en el muro 2, con rampas de ascenso y descenso de 5 segundos al principio y al 
final de la excitacion, respectivamente. El cambio en la duration obedecio al hecho de que se 
detecto que en el primer caso los 30 segundos no eran suficientes para alcanzar la amplitud 
maxima deseada en la base del muro: durante estos, las amplitudes siempre fueron crecientes 
y no aparecio una tendencia asintotica que mostrara que se estaba alcanzando la amplitud 
maxima del movimiento en la base. Todo lo anterior debido exclusivamente al dispositivo de 
aplicacion del movimiento armonico. 



Instrumentation 

Para efectos de verificar el modelo planteado se instalaron sensores extensometricos, 
acelerometros y medidores de desplazamiento para medir: deformaciones, aceleraciones y 
desplazamientos en el muro. Las figs, 9 y 10 muestran la disposition de la instrumentation 
dentro de los muros 1 y 2, respectivamente. 

Para leer los sensores extensometricos ubicados en los morteros de pega vertical y 
horizontal se utilizo un canal del sistema de captura de datos para cada uno de los lados del 
muro; frontal y posterior. Lo anterior debido a que en estos sitios se esperaba una asimetria 
grande en la historia de deformaciones producto del agrietamiento cuando se sometfa la 
section a traction. Por el contrario, los sensores ubicados en las dos caras de los ladrillos se 
leyeron utilizando medio puente y un solo canal del sistema de captura de datos. En los 
ladrillos se esperaba una deformation simetrica en traction y compresion. En todos los casos 
se usaron amplificadores de la senal debido a que se esperaban deformaciones muy pequenas, 
del orden de 40 pe. 

Para verificar que porcentaje de la carga se transmitfa en direction horizontal, como lo 
postula el modelo propuesto, y que porcentaje se transmitfa en direction vertical como se 
propone en los modelos que se basan en la transmision de carga debido a la precompresion 
por carga axial, se utilizaron sensores tanto en las juntas verticales como horizontales en un 
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arreglo que se repite en tres zonas del muro: en la parte superior, a 2/3 de la altura y a 1/3 de 
la altura, aproximadamente (ver figs. 9 y 10). 



Cara Frontal Cara Posterior 




H S ensores Extensometricos 
▲ Acelerometro 
■ Sensor de desplazamiento 



Figura 9. Disposicion de la instrumentacion dentro del muro 1 

Los sensores de desplazamiento ubicados en el arreglo superior y a 2/3 de la altura se 
fijaron al marco de prueba de manera que registraran el desplazamiento relativo del eje de 
simetria del muro respecto a sus extremos. 



Cara Frontal Cara Posterior 




M Sensores Extensametrico s 
a Acelerometro 
■ Sensor de desplazamiento 



Figura 10. Disposicion de la instrumentacion dentro del muro 2 
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Probetas 

Adicionalmente a los ensayos sobre los muros a escala natural, se diseno un ensayo 
sobre una muestra de muro semejante a la que se indica en la fig. 2, que indique el momento 
resistente del muro de acuerdo con el mecanismo de transmision de cargas propuesto. En la 
fig. 1 1 se muestra el dispositivo usado durante el ensayo de una probeta. En la parte inferior 
de la foto se ilustra un tomillo sin fin que permite aplicar una carga perpendicular a dos 
brazos metalicos que la transmiten como una carga de compresion axial mas un momento 
flector a la probeta que se ilustra en la parte superior de la foto. Debido a la gran longitud de 
los brazos metalicos, la carga axial que se transmite a la probeta es despreciable en 
comparacion con el momento flector inducido. 




Figura 11. Ensayo de una probeta 

Se alcanza a apreciar en la parte inferior de la foto (fig. 1 1) la celda de carga que mide 
la fuerza aplicada en los extremos de los brazos metalicos. 



5. RESULTADOS 
Muro 1 

Ea aceleracion maxima alcanzada en la base de este muro esta entre 0.8g, la ultima 
prueba registrada y 0.9g, la aceleracion a la que fallo el muro. 

De los registros es clara una asimetria en la respuesta del sensor extensometrico 2 
ubicado en la parte superior del muro, indicando con esto la fisuracion del mortero de pega 
vertical por efecto de la traccion. Este registro es tambien el que alcanza una deformacion 
mayor por traccion, 550 p,e, y 150 pe del lado de compresion. El registro del sensor 
extensometrico 7 ubicado en el mortero de pega vertical pero sobre la tercera hilera de 
ladrillos de arriba hacia abajo, muestra una respuesta perfectamente simetrica, indicando que 
no se alcanzo el limite de resistencia a la traccion del mortero de pega. En este caso se 
alcanzaron deformaciones del orden de 150 (oe en ambas direcciones. El registro del sensor 
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extensometrico 20, ubicado sobre la novena hilera de ladrillos de arriba hacia abajo, tiene un 
comportamiento enteramente similar al de la tercera hilera de ladrillos (sensor 7). Finalmente, 
el sensor extensometrico 28, ubicado en el mortero de pega vertical pero sobre la 17 ava hilera 
de ladrillos de arriba hacia abajo, sigue mostrando un trabajo grande de transmision de cargas 
en direccion horizontal, alcanzando tanto a traccion como a compresion deformaciones del 
orden de 100 pe. Ver fig. 12. 
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Figura 12. Registros de los sensores extensometricos 2, 7, 20 y 28 ubicados en los morteros de pega 
vertical cuando se alcanzo una aceleracion de 0.8g en el muro 1. 

Los registros de los sensores extensometricos 4, 18 y 30, ubicadas en los morteros de 
pega horizontal en la parte superior del muro, a los 2/3 de la altura y a 13 de la altura, 
respectivamente, indican claramente como se incrementa la transmision de cargas en 
direccion vertical a medida que se acerca a la cimentacion del muro, debido al aumento de la 
carga axial que actua como precompresion del muro y posibilita la transmision de momentos 
flexionantes. El registro del sensor 30 muestra alguna asimetria producto de la fisuracion del 
mortero de pega por efecto de las tracciones sobre este. Ver fig. 13. 
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Figura 13. Registros de los sensores extensometricos 4, 18 y 30 ubicados en los morteros de 
pega horizontal cuando se alcanzo una aceleracion de 0.8g en el muro 1 . 

Los registros del desplazamiento relativo del muro en las hileras de ladrillo 2 y 8 son 
muy similares, alcanzando en ambos casos un desplazamiento maximo relativo del orden de 3 
mm. 



Como era de esperarse, los registros de las aceleraciones en el muro a nivel de las 
hileras de ladrillo 2 y 8 son muy similares, alcanzando una aceleracion maxima de 0.8g. 

Simultaneamente a la construccion de este muro se prepararon 27 probetas y se 
ensayaron el mismo dia que se ensayo el muro. Los resultados son los siguientes: el momento 
resistente promedio resulto ser de 31 1 N-m con una desviacion de 59 N-m. Asombra la baja 
desviacion encontrada, lo que habla muy bien del diseno de la prueba. 



Muro 2 

La aceleracion maxima alcanzada en la base del muro, por limitaciones del dispositivo 
de aplicacion de carga, fue de 1.8g. Despues de esto, se volteo el muro y se le aplico carga 
gravitacional perpendicular al piano hasta la falla. 

Los registros de los sensores extensometricos revelan un comportamiento enteramente 
similar al reportado para el muro 1: en la parte superior del muro prevalece la transmision de 
cargas en direccion horizontal, pasando gradualmente a una transmision de cargas en 
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direccion vertical a medida que se acerca a la cimentacion del muro, debido al aumento de 
carga axial que actua como precompresion del muro y posibilita la transmision de momentos 
flexionantes. 

Este muro se ensayo a 0.4g de aceleracion en tres ocasiones: inicialmente cuando se 
llego a este nivel de aceleracion en el proceso ya descrito de incremento de la aceleracion 
cada 0.05g. En una segunda ocasion justamente despues del ensayo a 0.8g de aceleracion, y 
la tercera vez justamente despues del ensayo a l.Og de aceleracion. Se trataba de verificar con 
estos ensayos el efecto del agrietamiento del muro producido por una historia de altos niveles 
de aceleracion. 

De los registros obtenidos es evidente una acumulacion del dano en la primera hilera 
del muro en terminos de una perdida de rigidez de la seccion resistente: las deformaciones que 
se alcanzan para el mismo nivel de carga, 0.4g, son aproximadamente del doble cuando 
previamente se ha alcanzado una carga del doble, 0.8g, y aproximadamente de cinco veces 
cuando previamente se ha alcanzado una carga 2.5 veces mas grande, 1 .0g. 

La acumulacion de dano tambien es evidente en la tercera hilera de ladrillos, en este 
caso las deformaciones que se alcanzan para el mismo nivel de carga, 0.4g, son 
aproximadamente de 1 .5 veces cuando previamente se ha alcanzado una carga del doble, 0.8g, 
y aproximadamente del doble, cuando previamente se ha alcanzado una carga 2.5 veces mas 
grande, l.Og. 

Cuando no se alcanza el nivel de fisuracion del mortero de pega vertical, lo que 
significa que no hay dano, se esperaria un comportamiento elastico, evidente en el 
comportamiento de las hileras de ladrillos Optima y novena. 

Segun el modelo propuesto, la rigidez de la seccion es funcion de que tanto ha 
penetrado la grieta de traccion en el mortero de pega vertical. La rigidez minima se alcanza 
para una deformacion en el punto de falla que es cuando la grieta de traccion penetra al 
maximo en el mortero de pega vertical. Un calculo conservador de la rigidez de la seccion se 
puede estimar con base en una resistencia a la traccion nula del mortero de pega vertical. 

Debido a que este muro no se pudo llevar a la falla aplicando cargas inerciales 
producto de aceleraciones horizontales perpendiculares al piano del muro y a sabiendas de 
que se habian alcanzado niveles de aceleracion horizontal del orden de 1.8g. se decidio rotar 
el muro 90° y someterlo a su peso propio, lo que equivale a l.Og, y a partir de este momento 
comenzar a cargarlo uniformemente hasta producir la falla. 

El peso uniformemente distribuido que se le aplico al muro para producir su falla fue 
el equivalente a una aceleracion horizontal que esta entre 1.43g y 1.55g. Aunque esta carga es 
menor que la soportada previamente como aceleracion horizontal, 1.8g, esta cercana a esta 
ultima. Es posible que en el procedimiento de rotacion del muro se haya producido algun 
dano a la estructura. 

Finalmente, el patron de grietas al momento de la falla sigue las lineas de rotura que se 
esperan de una placa con las condiciones de borde del muro (ver fig. 14). Es interesante notar 
que la grieta vertical que se inicia en la parte superior del muro atraviesa los ladrillos, 
significando con esto que en las hileras de ladrillos 2, 4 y 6 se alcanzo la resistencia de los 
ladrillos antes de agotar el mecanismo de torsion y compresion del mortero de pega vertical 
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propuesto. La resistencia a flexion de los ladrillos son pues, como se preve en el modelo, un 
limite de resistencia del muro que debe ser considerado. 




Figura 14 . Patron de agrietamiento del muro 2 al momento de la falla 

Simultaneamente a la construction del muro se prepararon 30 probetas, 15 con 
mortero de pega vertical y 15 sin mortero de pega vertical, para ser ensayadas con el 
dispositivo que ya se explico. La idea era ver con el ensayo los porcentajes de participation 
de los dos mecanismos postulados: el de torsion y el de compresion del mortero de pega 
vertical. 

Los ensayos a las probetas se ejecutaron la misma semana que se ensayo el muro a 
escala natural. Los resultados son los siguientes: El momento resistente promedio de las 
probetas con mortero de pega vertical resulto ser de 800 N-m con una desviacion de 100 N-m, 
y el momento resistente promedio de las probetas sin mortero de pega vertical resulto ser de 
400 N m con una desviacion de 50 N-m. Los porcentajes de participacion de los dos 
mecanismos segun estos resultados son 50% cada uno, que no estan lejos de los postulados en 
el modelo analltico: 36% para el mecanismo de torsion, y 64% para el mecanismo de 
compresion de la junta vertical. Nuevamente, asombra la baja desviacion encontrada, lo que 
confirma el buen diseno de la prueba. 



6. ANALISIS DE RESULTADOS 

En el muro 1 la aceleracion resistente, a R , predicha por el modelo, 0.95g, esta un poco 
por encima de la que finalmente se alcanzo en la prueba, aproximadamente 0.85g. Por el 
contrario, el momento resistente de las hileras interiores de ladrillo predicha por el modelo, 
265 N-m, esta por debajo del promedio que resulto de la prueba de las probetas, 3 1 1 N-m. 

En el muro 2 la aceleracion resistente, a R , predicha por el modelo, 1.68g, esta por 
debajo de la ultima que se logro registrar en el dispositivo de aplicacion de cargas inerciales, 
1.80g. Sin embargo, la aceleracion equivalente maxima conseguida a traves de la aplicacion 
de cargas gravitacionales, entre 1.44g y 1.53g, indican que posiblemente la aceleracion 
resistente estaba muy cerca de la ultima aceleracion lograda con cargas inerciales. En cuanto 
al momento resistente de las hileras interiores de ladrillo predicho por el modelo, 919 N-m, 
esta un poco por encima del promedio que resulto de la prueba de las probetas, 800 N-m. Por 
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el contrario el memento resistente de las hileras interiores cuando solo se considers el 
mecanismo de torsion, 327 N-m, esta un poco por debajo del promedio que resulto e 
prueba de las probetas sin mortero de pega vertical, 400 N-m. 

Aunque en algunos casos las desviaciones entre lo predicho por el modelo y lo medido 
en los ensayos llega al 15%, los numeros estimados con el modelo dan ideas muy claras d 
que se puede esperar en cuanto a aceleracion resistente perpendicular al piano de un ™ uro 
mamnosteria no reforzada. El autor considera que si se refinan un poco mas algunos 
narametros de entrada al modelo, como las resistencias maximas a cortante y a traccion de los 
ladX producto de ensayos estandares sobre las propiedades mecamcas del mortero de 
neea v de los ladrillos, y algunas propiedades geometricas de dificil estimacion como la 
Site toSonal Kt, considerando por ejemplo la fisuracion del mortero de pega, se lograra 
un mejor ajuste entre lo estimado y lo medido. 

Es de destacar el buen ajuste que se puede lograr entre la aceleracion resistente del 
muro medida del ensayo a escala bajo cargas inerciales del muro, y la aceleracion predicha 
™oJ to en el . momenta resistente que resulta del ensayo de la probeta. El ensayo propuesto 
hecho bajo la mismas condiciones del muro, que puede ser borde libre o soportado, puede 
homologarsepara convertirlo en una medida directa de la aceleracion resistente de. muro. 

En cuanto al modelo, mas importante aun que el valor de la aceleracion resistente 
predicha por este que es muy cercana a la medida, son las tendenc.as senaladas que permiten 
Snoeer ei de parhelion que tienen las diferen.es variables que 
fenomeno que finalmente posibilita discermr entre las buenas y las malas pract 
constructivas y C orientar algunas tendencas en la fabricacion de los ladnllos de .al manera que 
se obtengan las mas altas resistencias con el mimmo de material. 



7. APLICACIONES 

El modelo propuesto permite explicar algunos de los daiios en edificaciones de 
mamposteria no reforzada despues de sismos intensos, al tiempo que llama a atencion sobre 
algunas practicas en la construction de este sistema, que reducen considerablemente o anulan 
en algunos casos la resistencia de estos muros. Debe evitarse, entonces. 

. La reduccion del espesor de los muros, t. Esta dimension, segirn se veia, esta en 

nroporcion directa con la aceleracion resistente. 

. El incremento de la altura del ladrillo, W . Esta dimension esta en proportion inversa 

la aceleracion resistente. „„ . raHn „ Qt x en 

• El incremento de las luces no soportadas, L. Esta dimension al cuad 
nronorcion inversa. a la aceleracion resistente. 

. Interrumpir la con.inuidad del mecauismo de transmision de cargas en d.reccou 
horizontal por el empotramiento de lineas verticales de conduccion (energia, agua 
telefono) o puertas y ventanas en los muros. Esta condition reduce a cero la ace era 

. "“perpendicul^s al piano del muro pr„ve„ie„.es de otros elemenios del 
sistema ' como por ejemplo los techos. La resistencia de estos muros a cargas 
perpendiculares a su piano es apenas suficiente para transmitir sus prop.as cargas 

inerciales. 
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Igualmente, deben fomentarse las siguientes practicas: 

• Conexion de los hordes superiores de los muros. Las aceleraciones resistentes de los 
muros se disminuyen aproximadamente a la mitad por efecto del borde superior libre. 

• Transmision de cargas axiales a todos los muros de la edificacion. El habilitar dos 
mecanismos de transmision de cargas inerciales perpendiculares al piano del muro 
aumenta la capacidad resistente del muro. 

• Cuidado especial del mortero de pega vertical que tradicionalmente se ha despreciado. 
Cerca del 60% de la aceleracion resistente de los muros se debe al mecanismo de 
compresion del mortero de pega vertical. 

En funcion de las dimensiones del ladrillo, de su densidad, de la resistencia maxima al 
cortante de los morteros de pega, de un factor de reduccion de resistencia, </> R , y de la 
aceleracion maxima para diseno en la zona, se puede definir la longitud maxima no soportada 
de los muros, si es que solo se considera el mecanismo propuesto para transmision de las 
cargas inerciales perpendiculares al piano del muro: 





iyt(w + b)(a R l g) 



( 22 ) 



Por ejemplo, si se selecciona para cierta construccion un ladrillo y un mortero de pega 
como el utilizado en el segundo ensayo descrito, se tiene cuidado de eliminar los hordes libres 
en todos los muros, se acepta un factor de reduccion de resistencia de 0.7 y se utiliza una 
aceleracion para diseno de 0.6g, la longitud libre maxima no soportada de los muros sin carga 
axial seria de 5.2m. 



Ahora, si a esta edificacion se le agregan condiciones de borde libre en uno de los 
muros no cargueros y una pega vertical pobre o nula, la aceleracion resistente, si se mantiene 
una longitud libre no soportada de 5.2 m, se reduce a 0.1 lg. 



8. CONCLUSIONES 

El modelo propuesto para transmision de cargas perpendiculares al piano en muros de 
mamposteria no reforzada, verificado a traves de ensayos a escala, impresiona por los valores 
tan altos de aceleraciones horizontales resistentes encontradas y al. mismo tiempo llama la 
atencion sobre practicas comunes de construccion en muchos paises, como por ejemplo el uso 
de muros m.uy esbeltos y de grandes claros en direccion horizontal, especialmente en 
Latinoamerica, que pueden reducir sustancialmente las resistencias encontradas a niveles 
peligrosos en terminos de las aceleraciones probables en esas latitudes, e inclusive anular 
completamente las resistencias. 

El contar con un modelo que explique las enormes diferencias en cuanto a danos 
reportados en edificaciones de mamposteria no reforzada aparentemente iguales y despues de 
sismos intensos, permite dirigir acertadamente, no solo las reparaciones sino la construccion 
de nuevas edificaciones. 
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RESUMEN 

Se propone una metodologia para el diseno por desempeno del refuerzo de edificios 
mediante disipadores de energia. El metodo se basa en construir curvas de demanda de 
peligro sismico asociadas a distintas propuestas de refuerzo utilizando la respuesta de 
sistemas de un grado de libertad. A partir de estas curvas se selecciona el refuerzo mas 
adecuado de manera que se cumplan los limites tolerables de los estados limite de servicio y 
de falla tanto de la estructura como de los disipadores. El metodo se aplica a un marco de 10 
niveles con un periodo fundamental de vibracion de Is, que se encuentra desplantado en suelo 
blando de la Cd. de Mexico. 



ABSTRACT 

A design algorithm based on a probabilistic seismic demand analysis is proposed for 
the rehabilitation of buildings with hysteretic energy dissipating devices (EDDs). The 
acceptance conditions imposed are referred to the maximum story drift developed by the 
building under rehabilitation, and to the maximum ductility demanded by the EDDs. The 
algorithm is applied to a 10-story 3-bay reinforced concrete building which is rehabilitated 
with steel U-type EDDs. The building's fundamental period of vibration is equal to Is and it 
is located on Mexico City’s soft soil. 



1. INTRODUCCION 

Los sismos recientes (Loma Prieta, 1989; Northridge, 1994) han ensenado que danos 
muy severos en la estructura y en su contenido, a pesar de la poca perdida de vidas humanas, 
pueden ocasionar perdidas economicas muy grandes en cada sismo. En estos eventos se 
observo que el costo de la perdida de funcionalidad es muy alto en comparacion con el costo 
adicional que tendrla el construir una estructura con niveles de desempeno adecuado. Esto 
hizo que los ingenieros vieran la necesidad de realizar el diseno de las estructuras para 
minimizar el nivel de dano ante sismos con cierta probabilidad de excedencia, dependiendo 
del contenido y uso del edificio. Con esta nueva filosofla de diseno es necesario calcular la 
demanda sismica de la estructura ante excitaciones de diferente intensidad y compararla con 
los estados limite establecidos para cada nivel de desempeno. Una forma para determinar el 
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nivel de desempeno de una estructura es estimar la probabilidad de excedencia que tiene una 
cierta capacidad de demanda (desplazamiento maximo, distorsion maxima de entrepiso, 
demanda de ductilidad, etc). 

Una de las maneras de reforzar estructuras es utilizando disipadores de energia. Estos 
dispositivos mejoran el desempeno de la estructura mediante la adicion extra de 
amortiguamiento y en algunos casos de rigidez al sistema. Esto provoca una reduccion en las 
demandas de desplazamiento y en las fuerzas intemas del edificio. 

En este articulo se propone una metodologia para el diseno de los disipadores en 
donde se estima la probabilidad de excedencia anual de la respuesta no lineal de la estructura 
(para el caso de edificios con disipadores estas respuestas seran la distorsion maxima de 
entrepiso y la ductilidad maxima que desarrolle el disipador) ante futuras excitaciones 
sismicas en un sitio especifico. Este procedimiento requiere de analisis no lineales de la 
estructura ante un conjunto de registros de acelerogramas relativamente pequeno y analisis 
probabilisticos de peligro sismico de un sitio dado. 



2. METODO DE DISENO 

Para efectuar el diseno se proponen los siguientes pasos: 

1) Determ inar el sistema equivalente de un grado de libertad (SE1GDL) del marco a reforzar, 
en donde las propiedades del sistema quedan en funcion de su masa M*, su rigidez inicial 
K* y su resistencia lateral R*. 

2) Ajustar el desplazamiento maximo de azotea del SE1GDL para que sea igual al del marco. 
Esto se hace aumentando el cortante de fluencia y manteniendo la misma rigidez inicial. 

3) Anadir al SE1GDL del marco un elemento disipador con rigidez lateral, K d . La rigidez del 
disipador se supone como un porcentaje de la rigidez del sistema convencional, K c , en 
donde a = K d / K c . Igualmente se supone una relacion entre la resistencia del sistema 
convencional, R c , y la resistencia del disipador, R d , en donde fi- - R d / R c . Es posible 
relacionar ambas propiedades del sistema marco-disipador mediante la expresion a =f5 (8y C 
/ Syd), en donde Sy C es el desplazamiento de fluencia del sistema original, y 5y d es el 
desplazamiento de fluencia del sistema disipador. 

4) Excitar al conjunto SE1GDL mas disipador equivalente con un conjunto de sismos, 
realizando analisis no lineales “paso a paso” en el tiempo. Este conjunto de sismos debe 
escalarse para diferentes periodos de retomo, con el fin de evaluar diferentes niveles de 
desempeno. 

5) Obtener los valores maximos de la distorsion de entrepiso y de la ductilidad del disipador 
para cada excitacion y para cada periodo de retomo. Ademas, se calculan la mediana, D, y 
la desviacion estandar, <ji„ d , para cada nivel de desempeno. Debido a que se ha observado 
que las respuestas estructurales presentan una distribucion lognormal, la mediana y la 
desviacion estandar se calculan con las siguientes ecuaciones: 



